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1.1. El Problema.

En la localidad de San Juan del Oro, municipio de Las Carreras se tiene una Unidad
Educativa con los niveles de guarderia, preescolar y primaria; este centro cuenta con
una precaria infraestructura construida por los afios 80, la cual alberga a nifios de dicha
localidad y de alrededores como Saipina y Comarapa; siendo esta tan reducida no basta

para la actual y futura poblacion infantil en las localidades.

El deterioro, la demanda y el tipo de infraestructura inadecuada, para su
funcionamiento son causantes de la incomodidad, inseguridad e ineficacia en la

ensefianza en los nifios.

1.1.1. Planteamiento.

El disefio de la actual Unidad educativa San Juan del oro fue realizada sin contar con
un estudio poblacional, social y educativo, para obtener aulas ideales para el cuidado y
ensefianza de los nifios. La construccidn es de los afios 80 la cual cumplira ya treinta y
ocho afios, toda la construccion es de adobe con revestimiento de mortero de yeso
brindandole una limitada resistencia al desgaste con el pasar de los afios, por lo cual su
vida util es reducida o baja.

Los factores mas importantes para que la seguridad y modelo ensefianza-aprendizaje

se encuentren comprometidos son:

e EIl crecimiento poblacional infantil de las localidades de San Juan del Oro y
aledarios se incrementaron un 35% estos ultimos 38afios, por lo cual el nimero

y calidad de los ambientes ya existentes no son aptos.



e La actual unidad educativa no cuenta con un cerramiento el cual brinde
seguridad a los nifios evitando cualquier accidente de transito ya que la carretera
Tarija-Potosi se encuentra colindante a ésta.

e La estructura esta deteriorada por el pasar del tiempo, siendo esta en su
totalidad de adobe revestido con mortero de yeso.

e Esta Unidad educativa contando con los niveles de guarderia, preescolar y
primaria no cuenta con un &rea de recrea miento necesaria para este tipo de

estructura, afectando el proceso de ensefianza de los nifios.
Los efectos debido al problema son los siguientes:

e Existen muy pocos ambientes, por lo que los nifios de diferentes niveles
compartan y pasen clases en un mismo ambiente.

e Ambientes con riesgo de derrumbe a causa del deterioro del adobe.

e Bajo rendimiento de aprendizaje en los estudiantes.

e Inhabilitacion de la Gnica guarderia de toda la zona causando dificultades a los
padres de familia.

e Accidentes de trancito que podrian provocar incluso perdidas fatales.

Por lo mencionado anteriormente fue necesario la planeacion de alternativas para

analizar una adecuada solucion las cuales fueron:

e Implementacion de aulas en la Unidad Educativa de Las Carreras, para
abastecer la atencion de la poblacion de estudiantes y alquilar un local que
funcione como guarderia.

e Construccion de una guarderia en la localidad de San Juan del Oro y ampliacion
de un bloque, para Primacia en la Unidad Educativa de Las Carreras.

e Implementacion de un tercer turno en la Unidad Educativa de Las Carreras,
para organizar mejor los cursos existentes.

e La Construccion de la nueva UNIDAD EDUCATIVA SAN JUAN DEL ORO.



e La alternativa mas eficaz es planteada por la Alcaldia del Municipio de Las
Carreras del Departamento de Chuquisaca, que seria la construccion de la
nueva “UNIDAD EDUCATIVA SAN JUAN DEL ORO”.

e Esta Unidad educativa constara de ambientes amplios y comodos, para la
ensefianza-aprendizaje en el Nivel Preescolar y Primaria; También constara de

un ambiente especial solo para guarderia de bebés.

1.1.2. Formulacion.

Con ambientes amplios, comodos y adecuados, para nifios de Primaria y Preescolar la
construccion de la nueva “UNIDAD EDUCATIVA SAN JUAN DEL ORO” brindara
la solucion al problema de aulas en mala calidad, inadecuadas Yy limitadas, para la
poblacion estudiantil, con lo cual se brindara mejores condiciones como ser comodidad
y seguridad en la ensefianza-aprendizaje y en definitiva en la formacion integral de

los nifios.

1.1.3. Sistematizacion.

La alternativa elegida fue la construccion de la nueva Unidad Educativa San Juan del
Oro, para su disefio se realizara un analisis de planteamiento de la estructura, esta en
funcién de las propiedades mecanicas del terreno a emplazarse y del medio entorno del

lugar.

La estructura es considerada aporticada de H°A°, zapatas aisladas como fundaciones,
entrepiso de losa alivianadas, cubierta de losa alivianada. La estructura presenta una
junta de dilatacion ya que la norma Boliviana CBH-87 exige esto, debido a que la

longitud de la estructura es mayor a 25 metros.

1.2. Objetivos.
1.2.1. Objetivo General.

Realizar el disefio estructural de la nueva “UNIDAD EDUCATIVA SAN JUAN DEL

ORO” ubicado en la comunidad San Juan del Oro, de acuerdo en la norma CBH-87.



1.2.2. Objetivos Especificos.

e Analizar la resistencia admisible del terreno de fundacién de la estructura, en
funcién del ensayo de SPT.

e Diseflar los elementos estructurales de hormigén armado de la nueva
“UNIDAD EDUCATIVA SAN JUAN DEL ORO” basandose en la norma
CBH-87, calculando manualmente los elementos mas solicitados de la
estructura planteada para verificar el adecuado dimensionamiento mediante el
programa Cypecad v.2016.

e Desarrollar el aporte académico planteado en el presente proyecto, “losa
nervada como opcion de cubierta y su comparacién técnico y econdémico con
respecto a la losa alivianada de vigueta pretensada”.

e Realizar un cronograma de actividades de obra y un presupuesto referencial de
la infraestructura, todos estos referentes Unicamente al &mbito de soporte

estructural.

1.3. Justificacion.

1.3.1. Académica.

Poner en practica todos los conocimientos adquiridos en la formacion académica de la
Carrera, asi mismo profundizar dichos conocimientos; de esta manera se elegird una
alternativa de un proyecto estructural de edificacién. Desarrollando el proyecto se
podra verificar aspectos técnicos y constructivos que seran estudiados y analizados
toda la vida profesional con lo cual se pueden llegar a una solucion técnica viable.
También con el presente proyecto se pretende realizar un aporte académico, para la

carrera.

1.3.2. Técnica.

Se disefara la estructura de dicho proyecto de forma que sea resistente y funcional, la
cual brinde seguridad y confort a los beneficiarios, dimensionando todos los elementos

estructurales de manera que sean éptimas, garantizando su resistencia a un costo



Optimo, con lo que, se desea evitar los sobredimensionamientos y el sobre costo de la

Estructura.

1.3.3. Social-Institucional.

Contribuir con el disefio estructural y sus respectivos planos del bloque de aulas de la
nueva Unidad Educativa San Juan del Oro al Gobierno Municipal de Las Carreas, para
dar solucion al problema de las instalaciones en mal estado e inadecuadas de la Unidad

Educativa ya existente dando satisfaccion a la poblacion beneficiaria.

1.4. Alcance del Proyecto.
Con relacion al alcance y limitaciones que tendra el proyecto:

= Se obtendra un estudio de suelos mediante el ensayo de SPT para la obtencion
de las caracteristicas fisico-mecanicas del terreno en estudio a nivel del estrato
de fundacion.

= Sedisefiara los elementos estructurales de la nueva “Unidad educativa San Juan
del Oro”, las cuales seran basadas seglin los planos arquitectonicos.

= Se Analizara los volumenes de obra, especificaciones técnicas, precios unitarios
y presupuesto general inicamente del soporte estructural de la obra.

= Se desarrollara el cronograma de ejecucion del soporte estructural de la obra.

= No se desarrollara el calculo y disefio de sistemas de agua potable, sistema de
saneamiento, pluviales, eléctrico y telefonico. Asi también el calculo estructural
con sus respectivos planos del ambiente de “vivero” de la unidad educativa el
cual es de estructura de madera. Todo esto debido a que el proyecto se enfoca
al célculo y disefio estructural de hormigén armado de la infraestructura.

= No se realizara el analisis socio-economico y ambiental del proyecto.

= Se anexara procedimientos de analisis realizado, para garantizar la

confiabilidad de los célculos.



1.5. Alcance del aporte acadéemico.

e Se desarrollara el aporte académico que sera “losa nervada como opcion de
cubierta y su comparacion técnico y econdémico con respecto a la losa
alivianada de vigueta pretensada”. No se realizara ninguna variacién al
calculo estructural ya desarrollado, se realizard el calculo manual
verificando el célculo del programa Cypecad v.2016. Se realizara una
comparacion técnica y economica entre la losa alivianada de vigueta

pretensada y la losa nervada mediante el método de tablas de kalmanok.

1.6. Localizacion.

La nueva “UNIDAD EDUCATIVA SAN JUAN DEL ORO” se encuentra ubicada en
el municipio de Las Carreras, comunidad San Juan del Oro, que pertenece a la provincia
Sud Cinti del departamento de Chuquisaca, con coordenadas Longitud
Oeste:65°13°16” y Latitud Sur:21°19°20”, la obra sera ubicada paralela a la carretera

Tarija-Potosi.

Figura 1.1.  Ubicacién geografica

Fuente: Elaboracion propia.



Figura 1.2.  Vistas satelitales del lugar de emplazamiento

Fuente: Google Earth.

1.6.1. Proveedores y servicios disponibles en la zona.

La comunidad de San Juan del Oro se encuentra proxima a la poblacion de las Carreras
aproximadamente dos kilometros de distancia; por lo cual la mano de obra, técnicos, y
ferreterias se encuentra disponible en la poblacién de Las Carreras, para la obtencion
de agregados se puede adquirir directamente de la poblacion de El Puente como
también la maquinaria y cemento ya que se encuentra la fabrica con el mismo nombre.

El lugar de emplazamiento cuenta con los siguientes servicios basicos como son: agua
potable administrada por el “Comité de Administracion de Servicios Basicos Las
Carreras”, energia eléctrica administrada por “ENDE”, gas domiciliario administrada
por “YPFB” y los servicios sanitarios estan basados en camaras sépticas y/o pozo

ciegos para las aguas residuales.
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El presente capitulo tiene la finalidad de contemplar todos los aspectos técnicos, para
el desarrollo del proyecto como ser las normativas a ser utilizadas, conceptos técnicos

y metodologias de analisis y de calculos.

2.1. Arquitectura del proyecto.

La arquitectura modifica y altera el ambiente fisico para satisfacer las necesidades del
ser humano con finalidad de desarrollar construcciones en funcion de su forma y
utilidad siguiendo preceptos estéticos.

La arquitectura del proyecto es base para el planteo estructural llevandonos a disefios
especificos que garanticen la seguridad y funcionalidad de la obra. Lo mas relevante
en sus planos arquitectonicos del presente proyecto es la sugerencia de vigas de largas
luces por consiguiente el analisis de tipos de losas que lo cubran.

Los planos arquitectonicos aprobados del proyecto fueron proporcionados por el

Gobierno Autonomo Municipal de Las Carreras.

2.2. Levantamiento topograéfico.

El principal objetivo de un levantamiento topografico es determinar la posicion relativa
entre varios puntos sobre un plano horizontal, es decir, define las inclinaciones del
terreno. Esto se realiza mediante un método llamado planimetria. Determina la altura
entre varios puntos en relacion con el plano horizontal definido anteriormente. Esto se
Ileva a cabo mediante la nivelacion directa. Luego de realizarse este trabajo, es posible
trazar planos y mapas a partir de los resultados obtenidos consiguiendo un

levantamiento topografico.

Las curva de nivel de la zona del proyecto fue facilitado por el Gobierno Municipal de
Las Carreras presentando un terreno con una pendiente minima considerandose

practicamente plano la zona de emplazamiento.



2.2.1.Estacion total.

Genéricamente se los denomina estaciones totales, porque tienen la capacidad de medir
angulos, distancias y niveles con la facilidad de uso y la posibilidad de almacenar la

informacidn, para descargarla después en programas de CAD.

Actualmente con la estacion total se reduce significativamente el tiempo de un
levantamiento topografico con una alta precision eliminando los errores de lectura,
anotacion, transcripcion y calculo. El resultado final que se tiene a base del
levantamiento topografico mediante la estacion total son las curvas de nivel, cortes

transversales y un replanteo del lugar.

2.3.Andlisis de suelo.

Al concebir el proyecto de una edificacion, la misma estard conectada al terreno
mediante un sistema “suelo-fundacion”, y que sera la adecuada interaccion entre el
terreno y la cimentacion la que garantizara la estabilidad geotécnica y estructural del

proyecto.

Para el cumplimiento de garantizar la estabilidad de cualquier estructura es necesario
un estudio y analisis del terreno de fundacion, por consiguiente se debe considerar los

siguientes aspectos:

e Metodologia: Se compone de los procedimientos utilizados para efectuar la
investigacion de campo, laboratorio, fuentes de informacidn, procesamiento de
datos y métodos de analisis.

e Ensayos de campo: Se especifican los procedimientos empleados, para realizar
la investigacion de campo, equipos utilizados, normativa aplicable, nimero de
sondeos efectuados o pozos, profundidad de los mismos, cantidad de muestras
obtenidas y una breve pero clara justificacion de por que se utilizan tales
procedimientos para cumplir con los objetivos planteados en la investigacion
de analisis de suelo. El ensayo utilizado para el proyecto sera el de penetracion
estandar (SPT).
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Ensayos de laboratorio: El laboratorio juega un papel fundamental en todo
proceso de investigacion geotécnica. Las muestras obtenidas en campo deben
ser procesadas en laboratorio, con la finalidad de obtener parametros para ser
utilizados para el disefio, pudiendo analizar el comportamiento del terreno y
plantear soluciones al sistema “suelo-fundacion”.

Presencia de nivel freatico: Se identifica la existencia o inexistencia de aguas
subterraneas, identificando las profundidades de aguas detectadas en los
sondeos, acotando que estos niveles se localizaron en una fecha determinada.
Esta informacion serd de suma utilidad al momento de emitir recomendaciones
de disefio y construccién de los sistemas de fundacion, y serviréd de alerta a la
hora de efectuar excavaciones a cielo abierto y definir cuales son las medidas
de proteccion que deben ser acatadas. Esto permitird identificar posibles
patrones de licuacion y determinar que tanto pudiese verse afectada la
sensibilidad del terreno desde el punto de vista de capacidad portante.
Evaluacion de la Capacidad Portante del Terreno en funcion del Sistema de
Fundacién Seleccionado (Disefio por Resistencia): Se debe dejar claro que el
terreno, por si sélo, no va a manifestar una capacidad portante admisible
determinada, sino que va a depender del tipo de sistema de fundacion
seleccionado y de la geometria del mismo, es decir, es incorrecto decir: «ese
suelo tiene una capacidad portante de n kg/cm?”, lo correcto seria decir: “el
terreno manifiesta una capacidad portante de n kg/cm? para un sistema de
fundacion disefiado con zapatas de dimensiones a(m) x b(m) y para una
profundidad de desplante de h (m)”; en vista de que cualquier variacion en el
tipo de cimentacion, geometria, dimensiones en planta y profundidad de
desplante determinaran una capacidad portante diferente del sistema “suelo-
fundacion”. En este punto es importante que se posea un estimado de las cargas
de la edificacion, con la finalidad de seleccionar el sistema de fundacion méas
adecuado y pueda ademas reportar una variedad de posibilidades geométricas

y de profundidad para el rango de cargas actuantes.
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2.3.1. Ensayo de penetracion estandar S.P.T.

El SPT (standard penetration test) o ensayo de penetracion estandar, es un tipo de
prueba de penetracion dinamica, que es empleado para realizar ensayos en terrenos

que se requiere realizar un reconocimiento geotécnico.
Los objetivos de este estudio seran:

e Determinar la Compacidad y la Capacidad de Soporte del suelo no cohesivo.

e Tomar muestras representativas del suelo.

e Hallar correlacion entre: El nimero de golpes, N, medido y la compacidad ¢ y
la resistencia a la compresion simple por medio de tablas o abacos ya

existentes.

El ensayo SPT se realiza en el interior de sondeos durante la perforacion, consiste
basicamente en contar con el nimero de golpes (N) que se necesitan, para
introducir dentro de un estrato de suelo, un toma de muestras (cuchara partida
hueca y cilindrica) de 30 cm de largo, didmetro exterior de 51mm e interior 35mm,
que permite realizar tomas de muestra naturalmente alterada en su interior, a
diferentes profundidades. El peso de la masa esta normalizado, asi como la altura

de caida libre, siendo éstos respectivamente 63.5 kg y 76.2 cm. (Figura 2.1.).

Este ensayo se realiza en depositos de suelo arenoso y de arcilla blanda; no es
recomendable llevarlo a cabo en depdsitos de grava, roca o arcilla consolidada,
debido a los dafios que podria sufrir el equipo de perforacion al introducirlo dentro

de dichos estratos.
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Figura 2.1. Longitudes y elementos del equipo S.P.T.

Pesa

76,2 cm

Tripode

Cuchara

111%

Fuente: Elaboracion propia.

En medios cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas propusieron
relacionar N con la consistencia de las arcillas y con su resistencia a compresion simple
medida en Laboratorio sobre muestra inalterada mostradas en la Tabla T.2.1.

Tabla 2.1. Correlacion entre el valor N y resistencia a compresion simple.

Resistencia a compresion simple

N Consistencia de la arcilla
kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Fuente: Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S.
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2.4. Hormigon armado.

Una estructura de hormigdén armado esta formada: de hormigon (cemento portland,
arena y canto rodado) y de una armadura, que consta de hierros redondos, la que se
coloca donde la estructura, debido a la carga que soporta, esta expuesta a esfuerzos de
traccion. En cambio, se deja el hormigon solo, sin armadura, donde este sufre

esfuerzos de compresion.

Tal disposicion de los dos materiales (hormigon y hierro) estd basado en el hecho de
que el hormigon resiste de por si muy bien a la compresién (hasta 50 Kg. por cmz,

siendo que el hierro presenta una gran resistencia a la traccion, de 1000 a 1200 Kg.

El hormigdn armado presenta, como ventaja indiscutible frente a los demas materiales
su cualidad de formaceo, es decir de adaptarse a cualquier forma de acuerdo con el
molde o encofrado que lo contiene. Ello proporciona al técnico que lo emplea una
mayor libertad para proyectar estructuras, con la contrapartida de exigir de €l un
proyecto mas prolijo por existir mas variables que definir y més aspectos que detallar.
En la eleccion final hay que tener en cuenta la facilidad de la ejecucion, tanto del

encofrado como de la colocacion de las armaduras.

El trabajo del conjunto del hormigon y el acero gracias a la adherencia entre estos dos
materiales, ésta es la principal causa del comportamiento estatico del conjunto
hormigén y de las barras de acero, que componen la seccién de la pieza. La adherencia
ha sido cuantificada y comprobada por los ensayos realizados, y es lo que permite la
transmision de los esfuerzos del acero para el hormigon y viceversa, asegura la
igualdad de las deformaciones especificadas de las barras de acero y del hormigon que

las envuelve.
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2.4.1. Armadura.

Las armaduras que se disponen en el hormigon armado pueden clasificarse en
principales y secundarias, debiendo distinguirse entre las primeras las longitudinales

y las transversales.

Las armaduras longitudinales tienen por objeto, bien absorber los esfuerzos de traccion
originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar las
zonas comprimidas del hormigén. Las armaduras transversales se disponen para
absorber las fuerzas de traccion originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y
torsores), asi como para asegurar la necesaria ligadura entre armaduras principales, de

forma que se impida la formacion de fisuras localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o
menos paréasitos. Su trazado puede ser longitudinal o transversal y se incluyen entre
ellas las armaduras de montaje, cuyo fin es facilitar la organizacion en la construccion,
las armaduras de piel que se disponen en los paramentos de vigas de canto importante;
las armaduras por retraccion y efectos térmicos que se disponen, en los forjados y en
vigas en general, las armaduras de reparto que se colocan bajo cargas concentradas VY,
en general, cuando interesa repartir una carga; etc. Ademas de su mision especifica,
las armaduras secundarias ayudan a impedir una figuracién excesiva y contribuyen al
buen atado de los elementos estructurales, facilitando que su trabajo real responda al

supuesto con el calculo.

Los cercos o0 estribos se sujetaran a las barras principales mediante simple atado u otro
procedimiento idoneo, prohibiéndose expresamente la fijacion mediante puntos de

soldadura.

Cuando exista peligro de que se puedan confundir unas barras con otras, se prohibe el

empleo simultdneo de aceros de caracteristicas mecéanicas diferentes. Se podran
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utilizar, no obstante en un mismo elemento, dos tipos diferentes de acero, uno para la

armadura principal y otro para los estribos.
2.4.2. Distancias y recubrimientos en barras.

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacion del hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden

coqueras.

Existen prescripciones que son aplicables a las obras ordinarias de hormigon armado

ejecutadas in situ, estas son:

a) La distancia horizontal libre o espaciamiento entre dos barras aisladas, consecutivas
salvo lo indicado en el inciso e), sera igual o superior al mayor de los tres valores

siguientes.

e 2Cm.
e EIl didmetro de la mayor.

e 1.2 veces el tamafio maximo del arido.

b) La distancia vertical libre, o espaciamiento, entre dos barras aisladas consecutivas

cumpliré las dos primeras condiciones del parrafo anterior.

¢) Como norma general, se podran colocar en contacto dos o tres barras de la armadura
principal siempre que sean corrugadas, cuando se trate de piezas comprimidas,
hormigonadas en posicion vertical y cuyas dimensiones sean tales que no hagan
necesario disponer empalmes en las armaduras, podran colocarse hasta cuatro barras

corrugadas en contacto.

d) En los grupos de barras, para determinar las magnitudes de los recubrimientos y las
distancias libres a las armaduras vecinas, se sustituye cualquier paquete de n barras del

mismo didmetro por una barra ficticia, con el mismo centro de gravedad que el paquete

y de un didmetro “equivalente” ¢, , dado por la expresion: ¢ =g¢*-/n
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Si el paquete estd formado por n barras de didmetros distintos, ¢, sera el diametro de

la barra ficticia que tenga, igual area y el mismo centro de gravedad que el paquete.

e) En los grupos el nimero de barras y su didmetro, serdn tales que el didmetro
equivalente del grupo, definido en la forma indicada en el parrafo anterior, no sera
mayor que 50 mm, salvo en piezas comprimidas que se hormigon en posicién vertical,
en las que podré elevarse a 70 mm. La limitacion anterior. En las zonas de traslapo, el

nimero mé&ximo de barras en contacto, en la zona de empalme seré cuatro.
En el caso de recubrimientos para armadura se debe considerar lo siguiente:

a) Cuando se trate de armaduras principales, el recubrimiento o distancia libre entre
cualquier punto de la superficie lateral de una barra y el paramento méas préximo de la
pieza, serd igual o superior al didmetro de dicha barra o a los 6/5 del tamafio méximo
del arido. En el caso de grupos de barras, para la determinacion de esta distancia, se

partird del diametro equivalente ¢, .

b) Para cualquier clase de armaduras (incluso estribos), la distancia mencionada en el
parrafo anterior, no sera igual a los valores que en funcion de las condiciones

ambientales, se indican en la tabla T.2.2.

Tabla 2.2. Recubrimientos minimos en milimetros.

Valores bdsicos Correcciones para

Condiciones ambientales Hormigon
Armaduras } H1x5 H 40
No severas Moderada sensibles a la 1:“ Sifs o H1s H 45

mente Severas corrosién liminas e

(mm) severas H17.5 | H50
H20 H55

15 25 35 +10 -5 +5 -3

Fuente: Norma boliviana del hormigén armado, CBH-87 pag. 228

Las correcciones indicadas en la tabla pueden acumularse: pero, en ningln caso, el

recubrimiento resultante podra ser inferior a 25 mm.

¢) En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control, y siempre que la resistencia

caracteristica del hormigén sea superior a 25 Mpa, podra omitirse la limitacion del
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parrafo a) relativa al tamafio méximo del &rido y reducirse en 5 mm los valores del

parrafo b).

d) En las estructuras expuestas a ambientes quimicamente agresivos, 0 a peligro de

incendio el recubrimiento vendra fijado por el proyectista.

e) La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado, no sera
mayor de 4cm; pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos enterrados, si se
hace previamente una capa de regularizacion; en los hormigonados con técnicas
especiales y en aquéllos en los que la armadura trabaje exclusivamente a compresion y

presente un riesgo despreciable frente a incendios.

f) La distancia libre de los paramentos a las barras dobladas, no sera inferior a dos

milimetros, medida en direccién perpendicular al plano de la curva.

g) Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometidos a la accion de aguas
subterraneas deberan protegerse superficialmente con una impermeabilizacion

adecuada para evitar la corrosion de las armaduras.
2.4.3. Doblado de armadura.

La operacion de doblado se realizara en frio y a velocidad moderada, por medios
mecéanico no admitiéndose ninguna excepcién en el caso de aceros endurecidos por
deformacion en frio o sometidos a tratamientos especiales, admitiéndose sélo el
doblado en caliente para barras de acero ordinario de didmetro igual o superior a 25
mm, siempre que no se alcance la temperatura correspondiente al rojo cereza oscuro
(800°C) vy se dejen enfriar las barras lentamente. La Norma Espafiola establece como
didmetro interior minimo de doblado de las barras d, definido por la triple condicion:
. 2* f

d>— Xxy : d>10*¢ : d>d
3*f,

m

Donde:

f,, =Limite elastico caracteristico del acero.
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f.. = Resistencia caracteristica del hormigon.

¢ = Diametro de la barra.
d, =Diametro del madril en el ensayo de doblado-desdoblado.

No debe admitirse el enderezamiento de codos, incluidos los de suministro, salvo

cuando ésta operacion puedan realizarse sin dafio inmediato o futuro para la barra

correspondiente.

Figura 2.2. Doblado de ganchos.

(a).ganchos doblados a 90°

12 &

(b).ganchos doblados a 180°

Ihenenssnnes e detalle
|
.
"II i
dp




Tabla 2.3. Medidas recomendadas para ganchos en centimetros.

Varilla Ganc hos 207 Ganchos 1807

Aprox.
h

bl I a* i a* i
2 8.3 o 10 10 5 o
235 7.9 11 13 12 G 10
3 g.5 14 15 13 g 10
4 12,7 19 21 15 10 12
5 150 23 27 18 13 13
{i 19 27 32 20 15 15
7 212 32 37 25 18 13
2 254 37 42 33 25 23
o 28.6 42 40 38 20 246
10 31.8 47 50 50 30 32
12 38,] 58 71 60 50 40
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Fuente: Instruccion de Hormigén Estructural, EHE-08. pag. 237

2.4.4. Anclaje de armadura.

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmision de esfuerzos al
hormigén sin peligro para éste. En general se efectian mediante alguna de las

disposiciones siguientes:
- Por prolongacién recta.
- Por gancho o patilla
- Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo);
- Por disposiciones especiales.

La longitud de anclaje de una armadura es funcién de sus caracteristicas geométricas
de adherencia, de la resistencia del hormigon, de la posicién de la barra con respecto al
hormigonado, del esfuerzo con la armadura y de la forma del dispositivo del anclaje:
por ello su célculo es complicado y aun cuando el fallo de anclaje es un estado limite
que deberia dar origen en rigor, al calculo semiprobabilista correspondiente en la
practica se sustituye por el empleo de longitudes mediante formulas sencillas, que

quedan del lado de la seguridad.
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Los factores que tienen influencia en el largo de anclaje y que fueron detectados en los
diferentes ensayos en laboratorio se definen como:

- Elanclaje depende de la textura externa de la armadura (cuanto mas lisa sea la barra

mayor sera el anclaje).

- De la calidad del hormigon (el anclaje sera menor cuanto mas resistente sea el

hormigon).

- De la posicion de las armaduras en relacion a la seccion transversal de la pieza del

hormigon.

Es aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigdn no esté sometido a fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar las
armaduras de momento negativo, sobre apoyos intermedios, hasta una distancia de
éstos del orden del quinto de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras,

dobladas a 90, por la cara mas alejada del soporte o muro.

Las longitudes de anclaje dependen de la posicion que ocupan las barras en la pieza

con respecto al hormigonado. Se distinguen la posicion | y 1I:

a) Posicion I: de adherencia buena, para las armaduras que, durante el hormigonado,
forman con la horizontal un angulo comprendido entre 45 y 90°, o que en el caso de
formar un angulo inferior a 45°, estan situadas en la mitad inferior de la seccion, o a

una distancia igual o mayor a 30 cm. de la cara superior de una capa de hormigonado.

b) Posicion 1l: de adherencia deficiente, para las armaduras que durante el
hormigonado, no se encuentran en ninguno de los casos anteriores. En esta posicion,

las longitudes de anclaje seran iguales a 1,4 veces las de la posicion |.
Debe disponerse armadura transversal:

- En el caso de anclajes de las barras de traccion, cuando no existe una comprension

transversal adecuada, por ejemplo la originada por una reaccion de apoyo.
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- Siempre que se trate de anclajes de barras de compresion.

|bzf*i

4 7,
Donde:

Ib = Largo de anclaje para una barra rectilinea.

f,, = Tension de calculo de la armadura

¢ =Diametro de la armadura con la cual se esta trabajando
7,, = rension de adherencia Ultima del hormigon.

2.4.5. Empalme en armadura.

Los empalmes de las barras pueden efectuarse mediante alguna de las disposiciones

siguientes: por solapo, por soldadura o por manguito u otros dispositivos.

Siempre que sea posible, deben evitarse los empalmes de las armaduras trabajen a su
méaxima carga. También conviene alejar entre si los empalmes de las distintas barras
de una misma armadura, de modo que sus centros queden separados, en la direccion de

las barras.
e Empalmes por traslape o solapo.

Se efectlia adosando los extremos de las dos barras que se empalman en la posicion
que mejor permita el hormigonado, dejando una separacion entre ellas de 4¢ como
maximo.

Cuando se empalman por solapo barras lisas que trabajen a traccion se terminaran en

gancho normal; en el caso de barras corrugadas no se dispondran ni ganchos ni patillas.

El tamarfio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente y que

lleva en cuenta la cantidad de las barras traccionadas empalmadas en la misma regién.

a) Empalmes sin ganchos  Iv=y*Ib
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b) Empalmes con gancho

nb<15 Parabarras lisas

20cm
Iv=y*Ib-15*¢ > 1104
0.5*1b

nb>15 Parabarras corrugadas

20cm
Iv=y*Ib-10*¢ > {104
0.5*1b

El coeficiente y depende de los siguientes factores:

a) Del porcentaje de las barras empalmadas en la misma seccion.

b) De ladistancia (a) entre los ejes del empalme en la misma seccion.

c) De la distancia (b) entre la barra empalmada del extremo y la fase externa de la

pieza.

Figura 2.3.Empalmes en vigas, columnas y losas.

A PaARARRAR A Barras empalmadas

=

e (8
() Empalme en losas (t) Empalme en columnas
Barras empaimadas

() Empalme en Vigas
Fuente: Instruccion de Hormigon Estructural, EHE-08. pag. 239
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Tabla 2.4. Porcentaje maximo de barras empalmadas con relacién a la seccion

total del acero.

COEFICIENTE
DISTANCIA (a) DISTANCIA(b) Porcentaje maximo de barras
Entre ejes de Entre la barra externa empalmadas yr
empalme de empalme y la fase :
P externa de la pieza | 20% | 25% | 33% | 50% | =50%
a=10g¢ b=5¢ 1.2 14 1.6 1.8 2
a>10g b= 5¢ 1 1.1 1.2 1.3 1.4

Fuente: Norma Boliviana del hormigén armado, CBH-87. Pag. 221.

Este es el porcentaje maximo permitido para el empalme de las barras traccionadas en
una misma seccion. En el caso de que las barras estén comprimidas se considera como

una seccion de buena adherencia y el coeficiente y es igual a 1, por lo tanto el

coeficiente no mayora el largo del anclaje en zona comprimida: Iv = b

e Empalmes por soldadura.

Pueden efectuarse empalmes por soldadura si ésta se realiza con arreglo a las normas
de buena préactica de esta técnica, y a reserva de que el tipo de acero de las barras

utilizadas presente las debidas caracteristicas de soldabilidad.

No deberia disponerse empalmes por soldadura en los tramos de fuerte curvatura del
trazado de las armaduras. Se admite la presencia de varios empalmes soldados a tope
en la misma seccidn transversal de la pieza siempre que su nimero no sea superior a la

quinta parte de las barras existente.

e Empalmes por acoplado.

Los acoplados o manguitos pueden ir enroscados a las barras o unidos a ellas
termomecanicamente. Los empalmes mediante manguitos roscados son mas faciles de
realizar en obra. En los manguitos unidos termomecanicamente, solo aplicables a
barras corrugadas, la adherencia con las armaduras se consigue por alimentacion
aluminotérmica de una aleacion de acero fundido, que rellena el espacio entre el dibujo

del corrugado y las estrias del manguito (Procedimiento Cadweld).



24

Los dispositivos de empalme por manguito, o cualesquiera otros, deben tener al menos
la misma capacidad resistente que las barras que se empalman. Se admite concentrar la
totalidad de estos empalmes en una misma seccion, teniendo en cuenta que no debe

resultar la buena colocacién del hormigon.

2.5. Metodologia de calculo estructural.

2.5.1. Estados limites.

Las estructuras deben cumplir, entre otros, los requisitos de Estabilidad, Resistencia,
Funcionalidad y Durabilidad. EI procedimiento utilizado para garantizar que se
cumplen estos requisitos con una adecuada fiabilidad o, dicho de otro modo, con una

probabilidad suficientemente pequefia, es el Método de los Estados Limite.

Si la estructura supera alguno de los Estados Limite se puede considerar que esta ya no

cumple las funciones para las que ha sido proyectada.

Dicho método diferencia los Estados Limite Ultimos y los Estados Limite de Servicio
agrupando la resistencia y la estabilidad como Ultimos y los funcionales como de
Servicio. Los relacionados con la durabilidad, de momento, se tratan de forma aparte.
Asi, los Estados Limite Ultimos estéan relacionados con la rotura y los de Servicio con

la utilizacion.
2.5.2. Estados limites altimos (ELU).

La denominacion de estados limites ultimos engloba todos aquellos correspondientes
a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya que por colapso o rotura de la

misma o de una parte de ella.
Los estados limites incluyen:

e Estado limite en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de
una parte, o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido

(se estudia a nivel de estructura o elemento estructural completo)
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e Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento
resistente o la deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los
elementos de la estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones
normales y por solicitaciones tangentes (se estudia a nivel de seccion de
elemento estructural)

e Estado limite de inestabilidad, o de pandeo, de una parte o del conjuntote la
estructura (se estudia, en general, a nivel de elemento estructural)

e Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre
las armaduras y el hormigdn que las rodea (se estudia, de forma local, en las
zonas de anclaje)

e Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales
de la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accién de las cargas dindmicas
(se estudia a nivel de seccion.)

Los dafios que se ocasionarian si se alcanzase uno de los estados limites ultimos
indicados, son siempre muy graves, sobre todo teniendo en cuenta la posibilidad de
pérdidas de vidas humanas que ello entrafia. En consecuencia, los coeficientes de
ponderacién de cargas y de minoracion de resistencias que se prescriben méas adelante,
tienen por objeto reducir a un valor minimo la probabilidad de que en la realidad sea

alcanzado uno de tales estados limites.

En consecuencia el proceso de célculo del Codigo Boliviano del Hormigon consiste

en.

1° Obtencion del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en

estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

2° Obtencion de las respuesta Rd, de la estructura correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los

materiales.
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3° El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion: Rd>=Sd
Siendo:
Sd= Valor de calculo de la solicitacion actuante.

Rd= Valor de célculo de la resistencia de la estructura.
2.5.2.1. Andlisis de coeficiente de seguridad.

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados

limites ultimos, son los siguientes:

e coeficiente de minoracion del hormigén..................oooit. Y. = 1,50
e coeficiente de minoracion del ACErO. . ....uuunnnnnn e eeeeeeaann. ys = 1,15
e coeficiente de ponderacidn de las acciones:
-de efecto desfavorable......................ooil Yrg = 0 =7vrq = 1,60
-de efecto favorable permanente..................coiiiiiiieea. Yrg = 0,90
-de efecto favorable variable............................ Yrq =0

Los valores de los coeficientes de minoracién para el acero y el hormigén y de
ponderacién para las acciones segun el nivel de control adoptado y los dafios
previsibles, se establecen en las tablas 2.5., 2.6. y 2.7. Los valores de los
coeficientes de seguridad, adoptados y los niveles supuestos de control de calidad

de los materiales y de la ejecucidn, deben figurar, explicitamente en los planos.
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Tabla 2.5. Estados limites Gltimos: Coeficientes de minoracion de la

resistencia de los materiales.

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0,05
Acero y, =L15 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido (1) +0.20
Hormigdn y. =150 Normal 0
Intenso (2) . -0.10
En _F.:I caso de las piezas homigonadas en vertical, 13 resistencia del proyects del hormigon debera, ademas, minorarse &n un
[11E!| .bi'-nln: se adoptara en el calcubo una resistencia de proyecto del hormigan mayor de 13 MPa,
(21 En especial para homuigones destinados 3 elementos prefabhicados en instalacion industrial con control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana del hormigén armado,CBH-87. Pag. 51.

Tabla 2.6. Estados limites altimos: Coeficientes de ponderacion de las

acciones.
Coeficiente Mivel de control y dafos previsibles Correccion
basico
Nivel de control en la Reducido +0.20
ejecucion Normal 0
Intenso -0.10
p =16 Minimos y exclusivamente
Darios previsibles en materiales -0,10
caso de accidente Medios 0
Mury importantes + 0,20

Fuente: Norma Boliviana del hormigén armado, CBH-87. P&g. 51.

-El valor final de yy, sera el que se obtenga como resultado de la combinacion de las
correcciones introducidas en el coeficiente basico, en funcion del nivel de control
adoptado y de la magnitud de los dafios previsibles.
-Se tendré en cuenta que, en el caso de dafios previsibles muy importantes, no es
admisible un control de ejecucion a nivel reducido.
-Se podra reducir el valor final de y, en un 5 %, cuando los estudios, calculos e
hipGtesis sean muy rigurosos, se consideren todas las solicitaciones y sus
combinaciones posibles y se estudien con el mayor detalle los anclajes, nudos, enlaces,

apoyos, etc.

-Deberan comprobarse, con especial cuidado y rigor, las condiciones de figuracion,
cuando el producto -y resulte inferior a 1,65.
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Tabla 2.7. Coeficiente de seguridad para los estados limites Gltimos.

Coeflc_lentes de Nivel de Valor del coeficiente de seguridad
Seguridad para control
Reducido 1,20
. Normal 1,15
A T .
CeTo= s Intenso 110
Reducido (1) 1,70
T Normal 1,50
H "y ;
ormigon. e Intenso (2) 140
Da.nf}s Accion Accion fa}mrable de
previsibles desfavorable caracter
(4) Permanente | Variable
A 1,70
Reducido [B: 1 ‘}_30
Acciones: v; (3) A 150
Normal B 1,60 09 0
C 1,80
A 1.40
Intenso B 1.50
> C 1.70

Fuente: Norma Boliviana del hormigén armado, CBH-87 Pag. 52.

(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto mayor a 15 MPa.

(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion
industrial con control a nivel intenso.

(3) Se podré reducir el valor de en un 5 %, cuando los estudios, calculos e hip6tesis
sean muy rigurosos, se consideren todas las solicitaciones y sus combinaciones
posibles y se estudien, con el mayor detalle, los anclajes, nudos, apoyos, enlaces,
etc. fy

(4) Dafios previsibles:

A) Obras cuyo fallo s6lo puede ocasionar dafios minimos y exclusivamente
materiales (silos, canales de riego, obras provisionales, etc.).

B) Obras cuyo fallo puede ocasionar dafios de tipo medio (puentes, edificios de
vivienda, etc.).

C) Obras cuyo fallo puede ocasionar dafios muy importantes, (teatros, tribunas,

grandes edificios comerciales, etc.).
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En el caso de piezas hormigonadas en vertical se tendra en cuenta que la resistencia de
proyecto del hormigon deberd ademas minorarse en un 10 % para tener en cuenta la
disminucion de calidad que el hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su
modo de puesta en obra y compactacion.

Los valores de célculo establecidos suponen que la carga total no actua antes de los 28

dias.

2.5.3. Estado Limite de Servicio (ELS, también llamado Estado Limite de

Utilizacion).

Corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura. Se relacionan con la
funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de la funcion que

deba cumplir, los méas importantes son los de:

e Deformacion. Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacién
(flechas, giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la estructura
0 elemento estructural.

e Fisuracion. Caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras
en una pieza alcance un determinado valor limite, en funcion de las condiciones
ambientales en
que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que correspondan a la
estructura en cuestion. Se estudia respecto a la seccion.

e Vibraciones. Caracterizado por la presencia de vibraciones de una determinada
amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la estructura o
elemento estructural.

2.5.3.1. Coeficientes de seguridad.

Para el estudio de los estados limites de servicio se adoptaran los siguientes

coeficientes de seguridad:

e coeficiente de minoracion del hormigoén................ooovvviiiiiiinn.. Ye=1
e coeficiente de minoracion del aCeT0........ovvvivivieiiiiiiiiii i Vs =
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e coeficiente de ponderacion de las acciones:
-acciones de caracter variable, con efecto favorable, cuando puedan actuar
odejarde hacerlo.........oouiiiiiii i Yc=0

=N 10S HEMAS CASOS. .. ..\ttt ettt e et et e e e e Yec =0

2.6. Hipotesis de carga.

Para cada estado limite, se consideraran las hipotesis de carga que a continuacion se
indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, excepcion hecha de
la Hipdtesis 111, que sélo se utilizarén en las comprobaciones relativas de los estados
limites dltimos. En cada hipdtesis, deberan tenerse en cuenta, solamente las acciones

Ccuya actuacion simultanea sea compatible.

Hipotesis I: yr4 - G+ v¢g - Q

Hipotesis 11: 0,9 - (yyg - G+ ¥75- Q) + 0,9 ypg - W
Hipotesis 111: 0,8 - (yy4 - G + ¥sg - Qeq) + Foq + Weg
En las cuales sus expresiones son:

G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter  de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Q.q= Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accién sismica.
W = Valor caracteristico de la carga de viento.
W,q= Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,

se tomarda: W,, =0

F,4= Valor caracteristico de la accion sismica.
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Cuando, de acuerdo por el proceso constructivo previsto, puedan presentarse acciones
de importancia durante la construccion, se efectuara la comprobacion oportuna para la
hipdtesis de carga méas desfavorable que resulte de combinar tales acciones con las que
sean compatibles con ellas. En dicha comprobacion, podra reducirse, en la proporcion
que el proyectista estime oportuno, el valor de los coeficientes de ponderacion (yr, =

1.60) para los estados limites Ultimos recomendandose no bajar de y, = 1.25.

2.7. Analisis de la estructura de sustentacion del proyecto.

El disefio de la estructura aporticada estard fundamentada en base a la Normativa
Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

2.7.1. Diagrama de calculo tension-deformacion.

Hormigdn Armado.- Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales
en los estados limites Gltimos y de acuerdo al grado de precision requerido a la
naturaleza del problema de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas
convencionales siguientes, llamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no
sirven para la determinacion del médulo de deformacion longitudinal:

e Diagrama Parabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo

grado y un segmento rectilineo.

Figura 2.4. Diagrama parabola — rectangulo.

085-fed b —————-————

€c

-2%0 -35°%00
Fuente: Norma Boliviana del hormigén armado, CBH-87. P4g.32.

-
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El vértice de la parébola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura
del hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacién de rotura del hormigén, en flexion). La ordenada méxima de

este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f4.

e Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a

0.80 x, siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 f,4.

Figura 2.5. Diagrama Rectangular.

0,85-foq

/
T

Fuente: Norma Boliviana del hormigén armado, CBH-87. Pag.32.

Acero estructural. Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta

como base de los célculos, a un nivel de confianza del 95 %.

El diagrama caracteristico tension-deformacién del acero, en traccion, es aquel que
tiene la propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones
no mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de calculo tensién-deformacion del acero (en traccién o en compresion)
se deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la

recta de Hooke de razon igual a: 1/ys.

La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion,

al valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.
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Figura 2.6. Diagramas de célculo tension-deformacion del acero.
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Fuente: Norma Boliviana del hormigén armado, CBH-87. Pag.42.
2.7.2. Mddulo de deformacion longitudinal.
Hormigdn Armado. Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el médulo de

deformacion longitudinal inicial E, del hormigon (pendiente de la tangente en el origen

de la curvareal (o6 — ¢), alaedad de j dias, puede tomarse igual a:

E, = 6640 [Ty en MPa.
E, = 21000 ,/f; ; en kg/cm?,

Donde:  f;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigén a j dias de edad.

Como mddulo instantdneo de deformacion longitudinal, secante, E¢ (pendiente de la

secante), se adoptara:
Es = 6000-./f;  ; en MPa.
Es=0,90"E,

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5f;, en esta expresion debe entrarse con f; en MPa.
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Como valor medio del modulo secante de la deformacion longitudinal del hormigén

E.m, Se adoptara el dado por la siguiente expresion:
Ecm = 9500 - (f +8)Y3 en MPa.
E.m = 50000 - (fy + 80)Y/3; en kg/cm?.

Normalmente, f ;. esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E,,
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma

expresion para deducir E.,, a partir de una resistencia fj (t,), correspondiente a una

edad t,, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas

Secos.

Acero estructural.- Como mddulo de deformacién longitudinal para el acero se
tomaré: Es = 210.000,00 MPa.

2.7.3. Disefio de los elementos de Hormigon Armado.

Antes de abordar el calculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axil, es
preciso plantear una serie de hipdtesis de comportamiento. Tres de estas hipdtesis son
validas para cualquier método de calculo de secciones: la planeidad de secciones, la

compatibilidad de deformaciones y el equilibrio.

En cambio, las ecuaciones constitutivas de los materiales, que constituye la cuarta

hipdtesis basica, varia segun el método que se utiliza.

El método general de resolucion de un problema de tensiones normales, sea de
dimensionamiento, sea de comprobacion, consiste en la resolucion de un sistema de

tres ecuaciones. Estas ecuaciones son:
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a) Ecuacion de equilibrio de axiles. La suma de las tensiones en una cara de la

rebanada estudiada debe ser igual que el esfuerzo axial en esa misma cara.

ZAC *Ocy + Ag1 051 T Agy - 05 =N
b) Ecuacion de equilibrio de momentos. La suma de momentos de las tensiones en

una cara de la rebanada, deben ser iguales al momento flector en esa misma cara.

ZAC : ch +ASl + 051 +ASZ *O0gp = N-e
c) Ecuacion de compatibilidad de deformaciones. Relacion lineal entre las

deformaciones de las diferentes fibras de la seccién.

2.7.3.1. Vigas.

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto, se trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas
a solicitaciones normales en el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas. El método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.

Calculo a flexién simple. Se empleara la tabla universal de célculo de flexion simple
0 compuesta en el caso mas elemental de flexidn simple sin armadura de compresién,

ya que proporcionan los valores de la cuantia w, en funcién del momento reducido p:

Md As 'fyd

Ha =42 p,  frg  Hiim “Td Dby fua

b,, : Ancho de la seccion.

d : Canto util.

fea = fc"/yc : Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
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fya = fy"/ys : Resistencia de calculo del acero (traccién o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de calculo.
Uq: Momento flector reducido de célculo.
w = Cuantia mecanica.

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes a las economicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga
menos que 0,45 d y no méas. De este modo, el valor del momento reducido ;;,, €s

independiente del tipo de acero utilizado y su valor es:
& =0,450 Uiim = 0,252 w = 0,310
2.7.3.1.1. Proceso de célculo de la armadura longitudinal a traccion.

Se presentan dos casos:

Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se debera

disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Se comienza por determinar u, y se verifica que ésta sea menor al limite uy < tim.
Con el valor de u,4 entrar en las tablas y determinar el valor de w.

Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

(‘)'bw'd'fcd

A. =
* fyd

Las recomendaciones del codigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (w.,in) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos de
elementos estructurales, en funcién al acero utilizado, con el objeto de cubrir los riesgos
de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la armadura de

., - A
traccion debe tener un valor minimo de: w,,i, = A—S Ag min = Wmin * by - h
c
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A, Area del acero (en traccion o en compresion).
A,: Area del hormigén (area total, referida normalmente al canto util).

Wmin. Cuantia geométrica minima.
Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calculard la separacion libre entre armaduras.

(b, —2* ¢ — N°Hierros *¢,,,, —2*r)
N°Hierros —1

S =

Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.

Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

Ug — Udlim

wSZZ 1_6/

Ws1 = Wijm + Wsp

wim - Cuantia mecénica limite.
ws; . Cuantia mecénica para la armadura a traccion
ws, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion

§ = T/d : Relacidn entre el recubrimiento y el canto (til.

r : Recubrimiento geométrico.

Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion:

=w51'bw'd'fcd =w52'bw'd'fcd
o1 fyd 52 fyd

A, Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

Ag,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.
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2.7.3.1.2. Célculo de la armadura transversal.

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante

sin armadura si:
Veuw 2 Vg Veu=foa - bw - d foa = 0,50 - \[fea (kg/cm?)
I7.,,: Cortante absorvido por el hormigén.
V,;: Cortante de calculo del hormigén.
fva: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

La norma recomienda que en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar, por
lo menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccion

transversal de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

Ast min ° fyd

> . .
Sen « 2 0,02 fea - by

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., <V, es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,

de la diferencia.

Vou =0,30"feq by - d
V. : Cortante resistido por la armadura transversal.

V. : Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.
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V4 Debe ser menor o igual que V,, , y mayor que V., caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccién transversal.

Vsu'S

Agp = ———
T09:d- fyg

Donde s es la serparacion entre planos de cercos o estribos y debe cumplir la condicion:
St max < 0,75-d <300 mm

Armadura de piel. En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear didmetros
inferiores a 10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario
con separacion maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada

cara, referida al alma, igual a:

100 - A, .,
—Splelz 0,05
b(2d — h)

2.7.3.2. Columnas.
Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales,

en las que la solicitacién normal es la predominante.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actGan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y, en ultimo extremo, al terreno de

cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigdn, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la
rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos

constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras
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longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar su

ductilidad y resistencia.
2.7.3.2.1. Coeficientes de pandeo (k).
Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los siguientes:

Figura 2.7. Coeficientes de pandeo para piezas aisladas.

|y

\ !
1 1
!
1
4
; !
/ jf
4
L]

1 3 +

} 4 i

..,______E-_
=
0
—_— e __E__

Valor tedrico de K 0,5 0,7 1,0 1,0 2,0 2,0
s Rotacion impedida, traslaciéon impedida
Referencia de las ‘? Rotacion libre, traslacién impedida
condiciones de vinculo
de los extremos g@ |Rotacion impedida, traslacién libre
? Rotacién libre, traslacion libre

Fuente: Hormigon Armado Jiménez Montoya, 142 edicion. Pag. 340.

En caso de que la pieza forme parte de un pdrtico, la longitud de pandeo depende de la
relacién de rigideces de los soportes de las vigas en cada uno de los extremos, puede

obtenerse a través de los monogramas de la figura 2.8.

Tanto en el libro de Jiménez Montoya como en el cddigo ACI tienen estos monogramas
en comun, solo que en la nomenclatura difieren un poco, por ejemplo a la longitud de
pandeo lo denomina longitud efectiva y es igual a (le=k lu).

De acuerdo con lo dicho anteriormente, un elemento se considera corto cuando su
esbeltez mecanica es 11<35, que posteriormente se realizara las comprobaciones al

respecto sobre el proyecto.

Es importante saber si una columna es corta o esbelta, porque cada una tiene un método

de disefio diferente.
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Figura 2.8. Abacos de factores de longitud efectiva.

@ J— ®©
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0.8 — 07 + 40— 201+ 40
05 — a5 — - i
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_ T+ B= = =
03 03— 2,0— + 2,
| 1 — 15+
e 0,8 sz =i 1
il & 1,0— 4 1,
0.1 — T 01 = 1
] —
0 — 05 L o 0 1,0-L 0
a) Para porticos intraslacionales. b) Para porticos traslacionales.

Fuente: Hormigdn Armado Jiménez Montoya, 142 edicion. Pag. 341.
Donde:

E=Mddulo de elasticidad.
I=Inercia.

L=Longitud del elemento.
2.7.3.2.2. Esbeltez geométrica y mecénica.

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion A; = 1,/h

entre la longitud de pandeo I, y la dimensidn h de la seccion en el plano de pandeo; y
la esbeltez mecanica a la relacion A = 1,/i. entre la longitud de pandeo y el radio de

giro i, de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que i, = V(I / A) , siendo I y
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A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a

la seccion del hormigon solo (seccion bruta).

Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que se mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecénicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacion a pandeo.

e Para esbelteces mecénicas 35 < 1 < 100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para eshelteces mecanicas 100 <A < 200 (geométricas 29 < A, < 58), debe
aplicarse el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con

eshelteces mecanicas A > 200 (geométricas A, > 58).

2.7.3.2.3. Flexién esviada.

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos
siguientes:

e En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como
las seccionas en L de lados desiguales.

e En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en
el plano de simetria.

e EIl ultimo caso es sin duda, el mas frecuente. En el que se encuentran la mayoria de
los pilares, pues aunque formen parte de porticos planos, la accién de viento o del sismo
puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que
las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del

plano principal de flexién. La razon de regir el problema de la flexién esviada debe
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atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos

practicos para su tratamiento.

Seccion rectangular con armadura simétrica. Se trata en este apartado el problema
de flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la seccidn rectangular
de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras conocidas, en la que, la Unica

incognita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y préactico, que se exponen a continuacion:

Abacos adimensionales en roseta. Para realizar el célculo, de las piezas que se
encuentran sometidas a flexion esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion
adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se
obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se
obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas superficies
pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos N = cte.
En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion en
roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los
esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera

que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigan.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de pux, py, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
2.7.3.2.4. Compresion simple.

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion.



44

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la
incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor
parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen
con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente

los coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de célculo. Debido a la dificultad que se tiene en la practica
para gque la carga actue realmente en el baricentro, la Norma Boliviana considera una
excentricidad constructiva (dependiendo de la direccidn en que se esta considerando el

pandeo), igual al mayor de los dos valores:

e= {h/ZO 6 b/20 Donde: h = Canto total en la direccion considerada.

2 cm.

Excentricidad de primer orden. Se tomara como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento.

€p = —

Nq

Excentricidad ficticia. Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

fya \ c+20-e,
=3+ .
eric ( 3500) ¢ +10-e,

l 2
o
- ——-107*
h
fya: Resistencia de calculo del acero, en kg / cm?
c¢: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considera, en cm.

l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a [, = k.l, en cm.

Excentricidad total o de célculo. La seccion deberd ser dimensionada para una

excentricidad total igual a: er = €, + €ric
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2.7.3.2.5. Método general de calculo.

En el caso de piezas de seccion variable, o de gran esbeltez o bien para estructuras
especialmente sensibles a los efectos de segundo orden (por ejemplo, pérticos muy
altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede ser necesario recurrir al
método general de comprobacion, en el que, al plantear las condiciones de equilibrio y
compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos de segundo orden provocados
por las deformaciones. Estas deformaciones son evaluadas tomando en cuenta la

fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende féacilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y
programas especiales, siendo ademas un método de comprobacion y no de

dimensionamiento.

Célculo de la Armadura Longitudinal. Las armaduras longitudinales tendran un

didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Ng - er
SRR
Axil reducido:
Ny
vV=—
h-b-feq

De los abacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w (Véase Anexo A-10).

As=w'b'h'fc—d
fyd

Calculo de la Armadura transversal. Para el célculo de la armadura transversal en

las columnas, la separacion entre estribos sera:
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-

b o h (el de menor dimension)
| 0= {

15- ¢de la armadura longitudinal

ot

P4 El diametro del estribo sera:

1
Z ' ¢de la armadura longitudinal

¢Estribo = 6 mm

Necesidad de calculo

2.7.3.3. Fundaciones.

El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado por un estudio de
terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria, plasticidad, humedad
natural, consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad, expansividad y
agresividad, la situacion del nivel fredtico, las posibles galerias y las estructuras

colindantes, etc.

Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en
primer lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura.
Ademas, esté el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la

misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresién).

Es préctica habitual separar el calculo de la cimentacion del de la estructura soportada.
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone gue el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequerios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y
reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 2.9). Las
reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el andlisis de esta y de su interaccion con el suelo.
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Figura 2.9. Andlisis de la distribucion de cargas en cimentacion.
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Fuente: Elaboracion propia.

2.7.3.3.1. Zapatas aisladas.

En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser h, = h/3 y no menor

que 25 centimetros. EI angulo de inclinacion suele tomarse g < 30°, que corresponde,

aproxim

adamente, al angulo de talud natural del hormigdn fresco, con lo cual podria

no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion

del hormigén es muy dificil.

\LP

Figura 2.10. Secciones de zapatas aisladas.

u u

Column Column Column

Fuente: Web:https://geologiaweb.com/cimentaciones/superficiales/.com
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2.7.3.3.1.1. Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.

Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funcién de la tension
admisible para el terreno: N+P/a-b=cadm.

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En
principio, para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.

Por razones econOmicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

para el canto Util d con valores inferiores al mayor de los siguientes:

\
d _ ao'b0+ a'b a0+b0 k— 4fvd
7] 4 2-k—1 4 " ¥f - Oaam
2-(a—ayp)
dy =——= 7 foa =05 fea (kg/cm?)
4+ k
37 4+ k ~/

Determinacion de las armaduras de traccion. En el caso de zapatas flexibles
(aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v > 2-h), la
determinacion de la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion
en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, abacos y formulas
simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones con distanciadas de los paramentos del

soporte de hormigon, 0.15 - a, y 0.15 - by, respectivamente.

Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion estudiada,

se debe a la carga del terreno o; = N/(a - b), que es:

Yr-Nsja—a 2
Mcd = 2a (To+0.15~a0)

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b - d, puede determinarse

mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
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mayores que 1.5 - v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

comoda la formula simplificada:

Mcd

W= paE g w=pu(l+u U=A-fya=w-b-d-fq

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p < 0,01),

por consideraciones de adherencia.
2.7.3.3.1.2. Verificaciones.

Verificacién al deslizamiento. Como fuerza estabilizante se contard so6lo con el
rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o la cohesion de

éste. Se verifica que cumpla las siguientes recomendaciones:

Para suelos arenosos sin cohesion Para suelos cohesivos arcillosos
N tan ¢, AC,
Hx _ HXx _
N tan g, [ =7 =15 AC, =7 =15
Hy Hy
Donde:

A = Area de la base de la zapata medianera.
®d = (2-¢/3) = Valor de calculo del Angulo de rozamiento interno.

Cd = 0,50-C = Valor de célculo de la cohesién.

Verificacion de la adherencia. Para garantizar la suficiente adherencia entre las

armaduras y el hormigon del elemento de cimentacion, debera verificarse que:

TbSde
_ Va1
0,90-d-n-u

Tp

a—aq

Vd1=yf-at1-b2-[( )+O,15-a1]

Tpd = k3’f2cd
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{ k =2 (flexible)
k =0.95 (rigida)

Donde:
Tb = Tension tangencial de adherencia.
Tbd = Resistencia de calculo para adherencia.
Vd1 =Fuerza cortante mayorada en la seccion.
d = Canto util.
n = NUmero de barras.
u = Perimetro de cada barra.
otl = Tension o presion con la que trabaja el suelo, en la zapata medianera.
fcd = Resistencia de calculo del hormigén (kg/cm?).
ytl = Coeficiente de mayoracion de cargas.

k = Coeficiente que se toma 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles.

Se define como zapatas flexibles a las que cuyo vuelo maximo es superior a 2h, en
alguna de las direcciones principales. Se define como zapatas rigidas, todas aquellas
que tengan un vuelo méximo de la cimentacion, medido en ambas direcciones

principales, donde el paramento del elemento que se cimienta, no sea superior a 2h.

2.7.3.3.2. Zapata combinada.

Las zapatas que sostienen a mas de una columna 0 muro se conocen como zapatas
combinadas. Estas pueden dividirse en dos grupos: aquellas que soportan dos columnas

y las que sostienen mas de dos columnas.

En el presente proyecto se estudiaran las que soportan dos columnas porque es preciso
emplearla en nuestro célculo, a continuacién se presentan dos justificaciones muy

importantes para el uso de estas zapatas:

— Cuando las columnas estan cerca del limite de la propiedad que no se pueden

construir zapatas individuales sin sobrepasar este limite.

— cuando algunas columnas adyacentes estan tan cerca entre si que sus zapatas se

traslaparian.
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Es aconsejable disefiar las zapatas combinadas de modo que el centroide del area de la
zapata coincida con la resultante de las dos cargas de columna. Esto produce una
presion de contacto uniforme sobre la totalidad del area y evita la tendencia de
inclinacion de la zapata. Vistas en planta estas zapatas son rectangulares, trapezoidales
oenformade Ty los detalles de su forma se acomodan para que coincidan su centroide

y el de la resultante. Como se muestra en la figura 2.11.

Figura 2.11. Secciones de zapatas Combinadas

P P P P2 P P2
\—\m:;_r)z
Sy i
1007 L5507
7 5% Sl 7 77 777
074 700 7007 707
a) base combinada Rectangular a) base combinada Trapecial a) base combinada de dos

rectangulos
Fuente: Calculo de estructuras de cimentacion, J. Calavera, 4a edicion, Pag. 232.

2.7.3.4. Escalera.

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los
que se tiene acceso a plantas de distinto nivel. Entre los tipos mas comunes de

escaleras se encuentran las siguientes:

Las escaleras rectas, las de tres tramos, la de curvo o caracol, la de forma alabeada y

también la desdoblada.
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Partes de una escalera:

Figura 2.12. Partes de una escalera.
A = Pasamanos

; 1 €~ Baranda
Descanzo 1 | =
Huels ¥ .
’-"L—i e
Contrahwella —>

P | 1
| L | Escalon de Arrangue Voladizo
AN

Fuente: Disefio de escaleras, Arg. Delia Pérez Abiti.
Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.
Huella: Es el ancho del escaldn, medido en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

Rellano: Es la porcion horizontal en que termina cada tramo de escalera; debe tener la

misma anchura que el ambito de los tramos.

Contemplamos otros conceptos o partes como son la linea de huella, la proyectura, el

ambito, el tiro y la calabazada:
Linea de huella: Es una linea imaginaria que divide por la mitad una escalera recta.

Biselado 6 Proyectura: El plano de apoyo de un peldafio puede tener una proyectura

sobre el inferior inmediato. Suele estar comprendido entre 2 y 5 cm.

Ambito: Es la longitud de los peldafios, ancho de la escalera o también ancho del

descanso.
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2.7.3.4.1. Proceso de calculo.

La escalera se disefia como una losa sencilla con una luz igual a la distancia horizontal

entre apoyos, el efecto del Angulo puede ignorarse.

Los pasos a seguir son los siguientes:

— Enprimerainstancia calcular el espesor tentativo utilizando la tabla 3.4, que servira
para calcular el peso propio de la losa. seguidamente se calculan las cargas

permanentes, como ser el peso del barandal, los azulejos, el peso del mortero.

Tabla 2.8.Espesores minimos h para losas en una direccion.

simplemente apoyadas 1/20
un extremo continuo | /24
los dos extremos continuos 1/28
en voladizo 1/10

Fuente: Analisis y Disefio de Escaleras Fernandez Chea. Pag. 12.

— Enel anexo A-3, se obtendré la carga viva de servicio, posteriormente se mayora
las cargas viva y muerta, obteniendo los momentos de disefio en las secciones
criticas.

Los momentos en las secciones criticas son:
1. en el apoyo interior : -M
2. enel centro de la luz: +M
3. en el apoyo exterior: -M

El analisis sera idéntico al de una viga, analizando para momentos positivos, como viga
simplemente apoyada y para momentos negativos como viga doblemente empotrada.

Analizando tanto para armadura longitudinal como también para transversal.

2.7.3.5. Losa aligerada de vigueta pretensada.

En estos tiempos, los costos de construccion han aumentado considerablemente,

una de las razones principales para estos altos costos es la gran cantidad de mano
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de obra que se involucra en los tradicionales procesos de construccién. Aun sin
considerar el costo, la demanda por la mano de obra experimentada para
construccion en el sitio supera la oferta y esto seguira siendo asi en la mayor parte

de las naciones industrializadas y en otras muchas en desarrollo.
La construccion prefabricada se utiliza en todos los tipos principales de estructuras:

Edificios industriales, residenciales y de oficinas, salones con luces considerables,
puentes, etc. Los elementos prefabricados se re esfuerzan con frecuencia en los

patios de vaciado.

Los elementos de cubierta y de entrepiso se construyen en una gran diversidad de
formas que se adaptan a condiciones especificas como longitudes de luces,

magnitudes de carga, resistencia deseada contra el fuego, apariencia, etc.

Segun su magnitud de las cargas y de los limites en las deflexiones, estas se utilizan
en luces de cubiertas o entre pisos que varian de 8 hasta casi 22 pies. Para lograr
menores pesos y mejor aislamiento y para cubrir mayores luces, se utilizan
plaquetas aligeradas en gran variedad de formas. Las alturas varian desde 4
pulgadas hasta aproximadamente 8 pulgadas y los anchos entre 2 y 4 pies, De
nuevo, segun los requisitos de carga y deflexion, estos se utilizan en luces de
cubiertas entre casi 16 y 34 pies y en luces de entre pisos de 12 pies y 26 pies, que
pueden aumentarse hasta 30 pies si se aplica un acabado de 2 pulgadas que actua

monoliticamente con la plaqueta aligerada.

Por la razones explicadas anteriormente, y ademas que en nuestro medio existen
industrias que efecttan el trabajo de realizar las viguetas prefabricas, se ve la
necesidad de obviar el célculo estructural o el disefio de dichas viguetas. Pero se
realizara el célculo de la longitud necesaria de viguetas y del complemento
aligerante en este caso el ladrillo ceramico, se podria utilizar complemento de
plastoform pero por precauciones contra incendios, es conveniente usar el

complemento ceramico.
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2.8. Estrategia para la ejecucion del proyecto.
2.8.1. Especificaciones técnicas.

Son las que definen la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por intermedio

del Contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de
especificaciones deberd consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de
emplearse, los ensayos a los que deben someterse para comprobacion de condiciones
que han de cumplir, el proceso de ejecucidn previsto; las normas para la elaboracién
de las distintas partes de obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones
que deban adoptarse durante la construccion; los niveles de control exigidos para los
materiales y la ejecucion, y finalmente las normas y pruebas previstas para las

recepciones correspondientes.
2.8.2. Precios unitarios.

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
computo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades
definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos

determine el costo parcial de la misma.

Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:
a) Costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

c) Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.

d) Gastos generales.

e) Utilidad.



56

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al

que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA;
como gastos generales el 7% y como utilidad el 6%. Para los impuestos se tomé un
valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.

2.8.3. Computos métricos.

Los computos métricos es el andlisis de volumenes, superficies y longitudes necesarias

para la ejecucién de un item especifico.
2.8.4. Presupuesto.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacién

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.8.5. Planeamiento y cronograma.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que algunas
de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo Yy recursos para su
terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un

plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.
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Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacién de un
conjunto de acciones sucesivas sirve de guia para la realizacion del proyecto.
Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de
comenzar el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo.
Aunque a veces es necesario reprogramar y replantear.
Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su
elaboracion y faciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones. Otras son bastantes
utiles pero complejas en su elaboracion.
Las técnicas mas cominmente usadas en la programacién de una obra son:

e Diagrama de Barras.

e Meétodo de la Ruta Critica (Critical Path Method, CPM).

Es asi que para el presente proyecto se selecciond la técnica del Diagrama de GANTT.

Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras. En un desarrollo independiente de
sistemas de administracién de proyectos, Henry L. Gantt desarrollé un modo de

representar graficamente las actividades a lo largo de una escala de tiempo.

El gréafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez
constituye uno de los métodos de programacién mas completos y, sin duda, el mas
usado. El grafico se confecciona con dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en
horas, dias, semanas, etc); en la vertical, se ordenan los elementos que intervienen en
la programacion: maquinas, hombres, tareas, Ordenes de trabajo, etc. El gréfico
establece, de tal forma, una relacion cronoldgica entre cada elemento productor o tarea.
Las subdivisiones horizontales del espacio en el gréfico representan a la vez tres cosas:
transcurso de una unidad de tiempo, trabajo programado para ese intervalo y trabajo
realizado efectivamente en ese lapso. La inclusion simultanea de estos dos ultimos
aspectos (generalmente se lo hace mediante segmentos trazados en distintos colores o
de diferente contextura o forma) implica comparar lo programado con lo realizado, es

decir controlar lo programado.



CAPITULO I
INGENIERIA DEL PROYECTO
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CAPITULO 11l
INGENIERIA DEL PROYECTO

El presente capitulo desarrolla el andlisis y célculos necesarios para el
dimensionamiento estructural del proyecto, tomando como base lo prescripto en el

capitulo I1.
3.1. Analisis de la arquitectura del proyecto.

La superficie de terreno presentado en el plano arquitectonico para fundacion de la
estructura es de 972,64 m?, el cual consta de dos plantas, cuya disposiciones son las
siguientes: La planta baja que consta de tres aulas, dos baterias de bafio, depdsito de
material escolar, deposito de viveres, salon de cunas, sala de reuniones, sala de
computacion, cocina, direccion, una escalera con un descanso medio y una rampa
exclusiva para personas discapacitadas. La planta alta constituida por seis aulas,

conectadas con un corredor comun y dos baterias de bafio. (Ver Planos P-1).

Las superficies de los ambientes de la planta baja son los siguientes: Tres aulas con una
superficie en conjunto de 283,26 m?, sala de reuniones de 47 m?, sala de computacion
de 24,19 m?, salén de cunas de 22,70 m?, dep6sito de viveres de 16,9 m?, depdsito de
documentacion de 19,8 m?, cocina de 36 m?, direccion de 25,08 m?, dos baterias de

bafios de 65,01 m?, pasillo de 384,83 m? y una jardinera de 14,75 m?.

Las superficies de los ambientes de la planta alta son los siguientes: tres aulas con una
superficie conjunta de 478,68 m?, dos baterias de bafios de 65,01 m? y el pasillo de
359.21 m?. La escalera ocupan una superficie de 15.62 m? y el area de cubierta es de
1061.3 m?,

El disefio arquitectonico brindado por el Gobierno Municipal de Las Carreras permite
adecuarse a elementos estructurales aporticados con inexistencia de vigas en voladizo
0 de estructuras o elementos especiales, las cuales de igual forma garantizan la

funcionalidad y disefio arquitecténico. (Ver Anexos A-1)
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3.2. Andlisis de la topografia del proyecto.

El plano topogréfico de la zona de emplazamiento de la estructura fue brindada por el
Gobierno Municipal de Las Carreras el cual presenta curvas de nivel con cotas respecto

al nivel de mar, con variaciones cada 0,50 metros. (Anexos P-2).

En el plano se pudo determinar que aproximadamente existe 0,30 m de desnivel de
terreno de un extremo a otro por lo cual se decidi6 asumir un terreno totalmente

horizontal, con lo cual se evita costo y tiempo en movimientos de tierra.

En el caso de las profundidades de fundacion que presente una variacion de 0,30 m
respecto a las demas, esta se compensara con un macizo de hormigon ciclépeo hasta

alcanzar la profundidad de fundacion uniforme planteada en el proyecto.
3.3. Andlisis del estudio de suelos.

El estudio de “Clasificacion y capacidad portante del estrato” se realiz6 mediante la
empresa constructora EMCOJAEN a solicitud del Gobierno Municipal de Las
Carreras, el cual fue brindado y verificado por el postulante mediante comparacion de

tablas experimentales brindadas por la Universidad Juan Misael Saracho.

El estudio comprende el contenido de humedad natural, granulometria, limites de

Atterberg y el ensayo de carga directa o SPT. (Anexo A-2)

Los pozos analizados fueron tres, ubicados de manera representativa como se muestra

en la figura 3.1.
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Figura 3.1. Ubicacion de los pozos en estudio
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Fuente: Gobierno Municipal de Las Carreras.

La clasificacion se realizé segun SUCS Y AASHTO. Los resultados obtenidos son los

siguientes:

Para el pozo 1 se tiene:

e Alos 1,5munaarcillainorganica de media plasticidad (SUCS: CL) (AASHTO:
A-4)) Con una resistencia admisible de 1.64 kg/cm?.

e A los 2,0m una arcilla inorganica de baja plasticidad con consistencia firme
(SUCS: SC) (AASHTO: A-2-7@) Con una resistencia admisible de 1.93
kg/cm?.

e A los 3,0m una arcilla inorganica de baja plasticidad con consistencia firme
(SUCS: SC) (AASHTO: A-2-74)) Con una resistencia admisible de 1.94
kg/cm?,
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Para el pozo 2 se tiene:

e Alos 1,5m unaarcillainorganica de media plasticidad (SUCS: CL) (AASHTO:
A-4() Con una resistencia admisible de 1.53 kg/cm?.

e A los 2,0m una arcilla inorganica de baja plasticidad con consistencia firme
(SUCS: SC) (AASHTO: A-2-74)) Con una resistencia admisible de 1.91
kg/cm?.

e A los 3,0m una arcilla inorganica de baja plasticidad con consistencia firme
(SUCS: SC) (AASHTO: A-2-7@) Con una resistencia admisible de 1.98
kg/cm?.

Para el pozo 3 se tiene:

e Alos 1,5m unaarcillainorganica de media plasticidad (SUCS: CL) (AASHTO:
A-4()) Con una resistencia admisible de 1.40 kg/cm?.

e A los 2,0m una arcilla inorganica de baja plasticidad con consistencia firme
(SUCS: SC) (AASHTO: A-2-7@4) Con una resistencia admisible de 1.91
kg/cm?,

e A los 3,0m una arcilla inorganica de baja plasticidad con consistencia firme
(SUCS: SC) (AASHTO: A-2-7@) Con una resistencia admisible de 1.92
kg/cm?.

El valor de capacidad portante del suelo utilizado para el calculo estructural es de
qu=1,85kg/cm? para una profundidad de fundacién de 2m (profundidad analizada ya
gue a los 3m de profundidad se presenta el mismo tipo de suelo en los 3 pozos). Valor
definido a partir de qu=1.91kg/cm? (el cual es menor respecto a los tres pozos), y
recomendado por el Prof. Dr. Jorge A. Capote Abreu, en la pag. 21 de su libro LA
MECANICA DE SUELOS Y LAS CIMENTACIONES, el cual menciona “Muchas de

las técnicas de prueba son exclusivamente aplicables a ciertos grupos de suelos, por
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lo que los datos resultan incorrectos cuando se intenta su utilizacion de alguna otra
manera, y también debido a las cargas futuras no consideradas para el proyecto, se
recomienda un factor de seguridad de la capacidad de soporte del suelo de fundacion,

aproximadamente entre 3 a 5%

En la figura 3.2. Se representa la estratificacion del suelo de fundacion del lugar de

emplazamiento.

Figura 3.2. Estratificacion del suelo de fundacién

qu=1,53kg/cm2 —
qu=1,91kg/cm? —
qu=1,98kg/cm2 —

\

\

— COTA TERRENO| COTA TERRENO

qu=1,40kg/cm?
qu=1,91kg/cm2
qu=1,92kg/cm? S

qu=1,94kg/cm?2

Fuente: Elaboracién propia.
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3.4. Planteo estructural.

La Norma que se utilizara para realizar el disefio de los elementos estructurales para el
proyecto serd la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, norma que se

encuentra vigente en nuestro pais.

En todo elemento estructural de la obra se emplea un hormigén y un acero de las

siguientes caracteristicas:

e Hormigdn con una resistencia fck= 250 Kg/cm?. Valor adquirido debido a la
comparacion de cantidad de material para la dosificacidén entre hormigones con
resistencia 250 Kg/cm? y 200 Kg/cm?, mostrado en la tabla 3.1. La cual muestra
que existe un incremento por m?, en el hormigén de fck=250 Kg/cm?, de 57kg
de cemento y de 0.032 m® de arena con respecto al hormigén de fck=200
Kg/cm?. Cuyo costo de incremento de material es compensado, por las
secciones y por consiguiente volimenes menores de elementos estructurales
que resultan al tener mayor capacidad resistente del hormigdn. De esta manera
se puede tener elementos mas esbeltos.

Tabla 3.1. Dosificaciones aproximadas para 1m?, entre hormigones de
resistencia fck= 250 Kg/cm2 y fck= 200 Kg/cm2.

Dosificaciones aproximadas para 1m?, entre hormigones de resistencia
fck= 250 Kg/cm? y fck= 200 Kg/cm?,
Elemento fck=250 Kg/cm? fck=200 Kg/cm?
Agua 0.187 m® 0.187 m®
Cemento 0.374Tn 0.317 Tn
Grava %" 0.733 m? 0.733 m®
Arena 0.505 m® 0.537 m?

Fuente: Tabla de Dosificacidnes y Equivalencias, Unacem (Union Andina de
Cementos).

e Acero con una resistencia fyk= 5000 Kg/cm?. Valor debido a que a igualdad de
esfuerzo de traccion ejercido, las barras corrugadas de 5000 Kg/cm? de limite

elastico son mas economicos que las de 4000 Kg/cm?, principalmente por:
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-Sus respectivos precios comerciales no estan en la proporcion 5000/4000
de sus correspondientes capacidades mecénicas, sino en otra mucho menor
(1.06 como término medio).

-Cuantias mecanicas menores del acero 5000 Kg/cm? frente al acero 4000
Kg/cm?, por consiguiente didmetros menores necesarios garantizando de

mejor manera el espaciado minimo entre barras longitudinales.

Los coeficientes de seguridad gue son establecidos en la Norma CBH-87 en los

estados limites Gltimos.

e Coeficiente de minoracion del acero fs=1.15
e Coeficiente de minoracion del hormigén fc=1.50
e Coeficiente de ponderacion de las acciones fg=fg=1.60

La idealizacion de la estructura en funcidn de la viabilidad, arquitectura y presupuesto

se determind de la siguiente manera:

e Estructura de cubierta y entrepiso de losa alivianada.
e Estructura de sustentacion aporticada con elementos estructurales de H°A°,
e Cimentacion mediante zapatas aisladas de H°A°.

e Presenta una junta de dilatacién recomendada por la norma CBH-87.

e Escaleray rampa de hormigon armado.

Figura 3.3. Planteo estructural.

ladrillo ¥ cascdjo parg crear pendiente en cubierta

Cublerta de losa
alivianada Colummna de
Hermiga Armada

Entrepisa de lasa |

alivianada Columna de

Hormige Armado

I, 7777777, T T '. AR 777, 7777717, I I A PB'? 24 Jo
Zapatas aisladas

Fuente: Elaboracién propia.
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3.4.1. Junta de dilatacion.

Se denominan juntas de dilatacion, a los cortes que se dan a una estructura, con el
objeto de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la
retraccion de fraguado, o los asientos de los apoyos. Su magnitud puede determinarse

previamente, con exactitud, mediante el calculo.

Las juntas de dilatacion deben afectar a todos los elementos de la estructura, incluidos
los secundarios, tales como muros medianeros o de fachada, por ejemplo: si por
cualquier razdn las juntas solo son parciales, es decir, no afectan a algunos elementos
secundarios, se deberdn adoptar las precauciones necesarias para evitar que las juntas

se continden en dichos elementos, fisurandolos.

Las juntas de dilatacion, deberan asegurar la estanquidad y el aislamiento térmico y
acustico, de la misma manera que el resto de los elementos de la estructura. En el caso
de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacién, funcion de las

condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:
- en regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.

- en regiones humedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10 °C),
50 m.

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87 (Pag. 201).

La variacion media de temperatura en la zona de emplazamiento, con un margen de
error debido a la temperatura minima de 4°C, es de 18°C, mostrado en la tabla 3.2., por

lo cual tendra la estructura una junta de dilatacion a los 17,90m.
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Tabla 3.2. Variacion de temperatura en la zona de emplazamiento.

Fecha Hora Temperatura | Hora Final Temperatura AT
Inicio (C°) (C9) (C9)
17/03/18 8:00 12 13:00 29 17
28/04/18 8:00 10 13:00 23 13
26/05/18 8:00 9 13:00 20 11
Diferencia de temperatura media: 13.7

Fuente: Elaboracion propia.
e Calculo ancho de juntas (a).

Para tener en cuenta las tolerancias de construccion y las caracteristicas de

deformabilidad del material de sellado de la junta, se dispondra un ancho de junta:
a= k] . Ct

Donde C;, es el maximo cierre tedrico de junta en un edificio de entramado sometido a
una variacién de temperatura en grados centigrados (4T), por una longitud (L) entre

juntas, el valor viene dado por: Ct=AT-L-1,1-107°>

Y k; son coeficientes segin la presencia de calefaccion y aire acondicionado, los

cuales son:

k; = 2 Para edificios sin calefaccion.
k; = 1,7 Para edificios con calefaccion pero sin aire acondicionado.

k; = 1,4 Para edificios con calefaccion y aire acondicionado.

Fuente: “Proyecto y Calculo de Estructuras Hormigon” Tomo I, J. Calavera (Pag. 476).

En donde 1,1-107>/°C, es resultado de: el coeficiente de expansion lineal del

hormigdn aproximadamente 10 - 107%/°C y un 10% de seguridad.

Fuente: Juntas en las construcciones de concreto AC | 224.3 R-95 (Pag. 22).



67

Siendo AT=18°C, L=50,6my k; = 2. Se tiene:
azkj-AT-L-l,l-lO‘5 =2-18-50,6-1,1-10"> = 0,02m = 2cm

El ancho minimo de junta debe ser, en cualquier caso de 2,5cm. (Fuente: “Proyecto y
Calculo de Estructuras Hormigon” Tomo 1, J. Calavera). Por lo tanto constructivamente

se tendra una junta de 3cm para el proyecto.
3.5. Cargas actuantes.

Las cargas calculadas estan en funcion de los materiales indicados en las
especificaciones técnicas. (Anexo A-6). Los cuales fueron calculados detalladamente

para la estructura en especifico (Anexo A-3).

A continuacion se describe las cargas que serdn introducidas en el programa
CYPECAD.

e Carga muerta 0 permanente:

— Peso propio de los elementos (vigas, columnas, viguetas), estan calculados por el

programa estructural CYPECAD.

— Peso permanente en entre piso sin incluir su peso propio (Sobre piso, cielo raso y

carpeta de nivelacion), tiene una carga de 113 kg/m?.

— El peso de muros de espesor 18cm Yy su respectivo revoque, se tiene una carga
7255kg/my137,5kg/m para planta baja-primer piso y cubierta

respectivamente.

— El peso de muros de espesor 12cm y su respectivo revoque, se tiene una carga
500,0 kg/my94,0kg/m para planta baja-primer piso y cubierta

respectivamente.

— Peso de piso cerdmico y revoque de estuco en la escalera y en el descanso sera de
51,0 kg /m?.

— Peso de barandado en la escalera y descanso es de 25,0 kg/m.



68

El peso de carpeta de la cubierta plana, en funcién del espesor del hormigon ligero,
seran las siguientes:
— kg, . _
o Carga=530,0"7/ ,; Espesor=0,43m
o Carga=440,0 kg / ,2; Espesor=0,35m
o Carga=340,0 kg/mz; Espesor=0,26m

o Carga=270,0 kg/mz; Espesor=0,20m
Sobrecarga:

La sobrecarga de uso o carga viva segun norma, y de acuerdo a la ocupacién o uso

se tendra los valores siguientes:

o Salones de clases 300 kg/m?,
o Corredores 500 kg/m?,
o Escaleras 500 kg/m?.
o Bafios 300 kg/m?2.

Las cargas de viento en funcion de la zona de emplazamiento se tiene: 50 kg/m?.

La carga de granizo esta en funcidn a la experiencia ingenieril de profesionales del

departamento de Chuquisaca, se tiene una carga de 150 kg/m?.

Para las estructuras de hormigon ubicadas en regiones de peligrosidad sismica baja,
0 para aquellas, para las cuales se requiere un nivel de comportamiento o disefio
sismorresistente bajo (riesgo de dafios bajo o inexistente), no hay requisitos de
disefio ni detalles de armado especiales. Se considera que las estructuras de
hormigon dimensionadas en base a los requisitos generales del Cadigo tienen un

nivel de tenacidad adecuado para movimientos sismicos de baja intensidad. (1).

Por lo tanto no se consideraran cargas sismicas.
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3.6. Hipotesis de carga.

Como se trabajo con la norma boliviana, se tiene que y;, = v, = 1,6 para nivel de

control en la ejecucion normal y dafios medios previsibles en caso de accidente.

Hipotesis de carga mas desfavorable:

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte méas desfavorable,
excepcion hecha de la Hipdtesis 111, que sélo se utilizaran en las comprobaciones
relativas de los estados limites ultimos. En cada hipotesis, deberdn tenerse en cuenta
solamente aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

Hipoétesis I: Yrg G +V¥rq Q
Hipétesis I1: 0.9(¥rg - G +¥/qQ) +0.9 -y, - W
Hipétesis I1I: 0.8(Yrg - G+ ¥rqQeq) + Foq + Weq

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter permanente.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq- Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.

Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,

se tomara W, = 0.

Valor caracteristico de la accion sismica.
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La hipdtesis 111 no se considera debido a que la zona no es de riesgo sismico y el valor

caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica es igual a cero.
3.7. Pre dimensionamiento de elementos estructurales.
e Pre dimensionamiento de vigas.

Las vigas se dimensionan generalmente considerando un peralte del orden de 1/10 a
1/12 de la luz libre. Debe aclararse gque esta altura incluye el espesor de la losa del techo

0 piso.

L/10 =» material de pésima calidad, mano de obra no calificada y equipos y
herramientas convencionales.

L/12 =» material de buena calidad, mano de obra calificada y equipos y
herramientas adecuadas.

Nota: segun criterio del calculista se puede adoptar un pre dimensionamiento de hasta
L/15.

El presente proyecto se tiene una luz libre maxima de 6 m entonces tenemos:

L/12 =» 6/12 = 0,50 m.

L/15 =» 6/15=0,40 m.
Valor asumido para el modelado peralte de viga = 0,45 m.

El ancho es variable de 1/2 a 2/3 veces su altura, teniendo en cuenta un ancho minimo
de 25cm se tendrd un ancho de viga de 30cm con la finalidad de evitar el
congestionamiento del acero garantizando el espaciamientos minimos entre barras

longitudinales.
e Pre dimensionamiento de columnas.

Se siguio el criterio de dimensionamiento por carga vertical, para este tipo se

recomiendan los siguientes criterios de pre dimensionamiento.
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> Columnas centrales: Area de columna = P(servicio)/0,45f'c.

> Columnas Exteriores 0 esquineras: Area de columna =
P(servicio)/0,35f'c.

Donde: Pservicio= P-A-N

A = érea tributaria.

N = ndmero de pisos.
Edificios categoria A (ver E030) P=1500 kg/m?.
Edificios categoria B (ver E030) P=1250 kg/m?.
Edificios categoria C (ver E030) P=1000 kg/m?.

En nuestro caso tomaremos el valor de 1000 kg/m? haciendo la operacion

tenemos:
Columna central: Ac= (1000-4-6-2)/0,45-2500000 = 0,043 m?,

Por lo tanto la raiz de 0,043 = 0,207 m. Asumiendo una columna cuadrada y
manteniendo como base el ancho de la viga que sera soportada, se tendra las

dimensiones de 0,30m x 0,30m, con un area de 0,09 m2,
e Pre dimensionamiento de losa.

Considerando una losa alivianada con viguetas pretensadas se tiene como espesor de
la misma un valor aproximado a L/25. Donde L es la luz del elemento mas largo en la

cual se apoya la losa.

En el presente proyecto se tiene 6,00 m como luz libre méxima de viga para la cual se
tendra un espesor de losa de 6,00m/25=0,25m. Como luz de viga méas corta se tiene
4m, en cuyo caso se tendria un espesor de losa de 4m/25=0,17m, siendo esta la minima

permitida.
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¢ Pre dimensionamiento de canto de zapata.

Se recomienda que el canto total “h” de la zapata no sea inferior a 0,30m debido a
ataques hacia la misma, la cual esté en contacto con el suelo de fundacién y para evitar
punzonamiento proveniente de la base de la columna. Fuente: Hormigdn Armado-
MMM 2000 Jimenez Montoya (Pag. 493).

3.8. Traslacionalidad de la estructura y coeficiente de pandeo.
3.8.1. Analisis de traslacionalidad.

En realidad todos los entramados son traslacionales. Su consideracién como
intraslacionales sélo es valida cuando pueda ser establecido que los corrimientos
horizontales resultan despreciables, dicho de otra manera, que los esfuerzos resultantes
en cualquier seccidn al considerar el entramado como intraslacional no difieren
sensiblemente de los obtenidos con el célculo traslacional, con lo cual se entra, en la

practica, en un circulo vicioso.

Desgraciadamente no es posible dar una regla clara que permita una clasificacion.
Generalmente los entramados de edificios industriales y muchos los de obras publicas
deben calcularse como traslacionales. En los entramados de varios pisos y vanos,
habituales en edificios de viviendas y oficinas, pueden calcularse como intraslacionales
aquellos cuya altura no supere el doble de su longitud, siempre que su tabiqueria sea
de ladrillo ceramico o de rigidez equivalente y la densidad de tabiqueria no sea inferior
a 0,4 m de tabique por m? de planta y con fachadas rigidizadas por fabrica de ladrillo u

otra rigidez equivalente.

En cualquier caso, los edificios situados en zonas que exijan calculo sismico, deben ser
siempre calculados como traslacionales, salvo que se dispongan elementos especiales,
tales como pantallas o nucleo, adecuadamente combinados. Fuente: Proyecto y Calculo

Estructuras Hormigon; Calavera-Tomo | (Pag. 153).
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Pueden considerarse claramente intraslacionales, las estructuras porticadas provistas
de muros o ndcleos de contraviento, dispuestos en forma tal que absorban las fuerzas
que provocan los desplazamientos horizontales de la estructura y que aseguren ademas

la rigidez torsional de ésta, cumpliendo la condicion: Fuente: CBH 87 (Pag. 86).

La norma Boliviana CBH-87 nos brinda una ecuacién, con el cual si cumple, esta
comprueba que la estructura es intraslacional de la estructura. La cual es:

xN Para n<4
SE- <0.2

h -

~

Donde:

n = ndmero de plantas de la estructura, siendo 2 plantas para el presente proyecto.

h = altura total de la estructura, desde la cara superior de cimientos

% N = suma de reacciones en cimientos, con la estructura totalmente cargada, en estado
de servicio.

% EI = suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccion total no fisurada.

El valor de la sumatoria de reacciones en cimientos tiene un valor de 822.393 Kg, la
altura total de la estructura es de 8,53 m y la sumatoria de rigideces a flexion (vigas),

de los elementos a contraviento es de 1.549.485.422 kg-m? (Anexo A-3). Teniendo lo

siguiente:
8,53 822393 _ 0,196 < 0.2
’ 1.549.485.422 ' '

Teniendo una estructura de baja altura, gran superficie y cumpliendo la anterior

ecuacion de tiene por consiguiente una estructura intraslacional.
3.8.2. Coeficiente de pandeo en la estructura.

En porticos planos, las longitudes de pandeo son funcion de las rigideces relativas de
las vigas y pilares que concurren en los nudos extremos del elemento en compresion

considerado; y se pueden determinar mediante la expresion: I, = a - 1.
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Donde a = coeficiente adimensional de pandeo, el cual esta en funcién de ¥a 'y Ws. El
coeficiente ¥ es la relacion de la sumatoria de rigideces sobre sus longitudes de
columnas que llegan al nudo, entre la sumatoria de rigideces sobre sus longitudes de
vigas que llegan al nudo. Esta relacion se expresa en la ecuacion siguiente:

v » (%) Columnas

> (%) Vigas

El coeficiente a se puede determinar mediante el abaco de portico intraslacional de la

Norma Boliviana CBH-87 (Pag. 84).

Para la obtencion de coeficiente de pandeo en cada planta de la estructura, se procedera
al calculo del mismo, en la columna mayor solicitacion. Teniendo los valores se

procedera a la eleccion de o (Anexo A-4).

e Columna mas solicitada (Anexo A-4).

La columna més solicitada es la P21.
Se tiene como resultado:
- Planta baja: ¥Ya=0; ¥8=0,24 y 0=0,55
- Primer piso: ¥g=0,24; ¥Yc=0,12 y 0=0,58

Los coeficientes de pandeo seran de 0.55 en planta baja y 0.58 en primer piso.
3.9. Modelado de la estructura en software.

En este apartado se muestras vistas 3d del modelo estructural del proyecto en el
programa CYPE CAD v.2016, considerando todos los aspectos mencionados en el

presente capitulo.
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Figura 3.4. Vista estructural 3D

Cubierta

Primer piso

Planta Baja

Cimiento

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.5. Vista estructural frontal y lateral

Frontal

Lateral

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.6. Cotas de plantas
Cota del plano de cimentacion m

MNombre Altura Cota

017 853

Cubierta @ 0.56m | 0.26 8.36

Cubierta & 0.30m | 0.30 810

CUBIERTA 3150 7.80

FRIMER PI50 31950 3950

FLANTA BAJA 2.00 0.00

Cimentacion -2.00
o2 XS

'CJ"cib' Cem "ci:'cj'
ORI = T PR P
o e o o

Fuente: Cypecad v2016.

3.10. Esfuerzos internos.

La determinacion de esfuerzos internos o solicitaciones, estan calculadas por el
programa estructural CYPECAD v.2016. Y se encuentran en el anexo A-5. Siendo
esfuerzos en vigas, esfuerzos en columnas y esfuerzos en cimientos.

3.11. Elementos estructurales resultantes.

3.11.1. Secciones resultantes.

e Zapatas. Como resultado se tiene 85 zapatas, de las cuales 79 son zapatas

aisladas y 6 combinadas. Las secciones se describen a continuacion:



77

Figura 3.7. Diagrama de secciones de zapatas.

N° |seccién(cmxcm)| canto(cm) [ Color
5 90x90 30
10 110x110 30
13 125x125 30
24 145x145 30
10 160x160 30
8 175x175 30
3 185x185 35
2 280x90 30 g 5
2 140x120 30
2 180x150 30
& B F B
FE/ FES EQ P80 P81 P82
P74 P75 P76 [E5] H E =]
P64 P68 P69-P70 P71 P72-P73
P65 P66 P67 - | 5
P53 P54-P55 P56 P57 P58 P59 P60 P61 P62 P63
BE ¢ o8
P48 P49 P50 P51 P52
P34 P35 P36 P37 P38-P39 P40 P41 P42 P43 P44 P45 P46 P47
Be- BEE H E =]
P20 P21 P22 P23  P24-P25P26 P27 P28 P29 P30 P31 P32 P33
] ]
P15 P16 P17 P18 P19
B B B
P1 P2 P3 P4 P5-P6 P7 P8 P9 P10 P11 P12 P13 P14

Fuente: Elaboracién propia.

e Columnas. Se tiene columnas de dos seccion, en los ambientes de bafios se

tiene columnas de 25cm x 25cm y todas las demas de 30cmx30cm.

e Vigas. Se tiene 3 secciones de vigas como resultante, las cuales se describen,
para cada planta, en las Figura.3.8.a. Figura.3.8.b. y Figura.3.8.c.

e Losas. Como resultado se tiene 3 espesores de losa alivianada de vigueta
pretensada, las cuales se describen, para cada planta, en las Figura.3.8.a.
Figura.3.8.b. y Figura.3.8.c.
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Figura 3.8. Diagramas de secciones de vigas y losas.
Figura 3.8.a. Nivel Planta Baja.

Pa3 P4 Pas5
s CRRCLERERERE
P s B8 RYD : ; 82
i : pen? pa1? £
Pegy Pl0 . PT2 P73
3 7 :

Pa7

TN
i
=

En el nivel planta baja se tiene una seccién de todas las vigas de 20cmx30cm.

Figura 3.8.b. Nivel Primer Piso.

N° | seccién(cmxcm) | Color | N° |Espesor losa (cm)| Color
11 25x25 43 17
91 25x30 ' 4 25
32 30x45 5 N - . IR
FE2
PEOR RS
e o e
l’
I’
y A

. e e EEE
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Figura 3.8.c. Nivel Cubierta.

N° | seccion(cmxem) | Color | N° |Espesor losa (cm)] _ Color
: 32 17
o 2530 SHN .- N -
41 30x45 15 20 i :
4 25 ::
P77 P78 | (2]
?c ) 4 % ? IERARTE RS PSD?’;\ De }:
PES 70 BT P73
o :::::::!::'.:7:1 e P
P64 o DB '\ PB8 : 1
Aot = A - ) e — —— LPR2 PE3
ps3l | —— P BT R T EAMAA: e
i f
P43 1
i | — E— E— R E— E— 47
P34 Po. W S T TV Y i 7
K \ " H L — — :u: _____________________ :u: __________ 33
P20 ‘\J ; i ; e ez Mol e e ":".53:1.1":"""!552 :“::::::::::.
"1:’ ‘ BN L : = : 19
5 : L] i =1k g ?
P2 : (SNRRSERENY, spmm— S— oy ey e ] sl T e
Pl =i, T R T IV P %1y

Fuente: Elaboracion propia.

e [Escalera. Se tiene una sola escalera en la estructura, la cual comprende de un

descanso y dos tramos. Sus dimensiones se pueden observar el la Figura 3.9.

Figura 3.9. Dimensiones de escalera

0,
0/40: 0,20m
3,90m —
—~—
1,20 ==
0,9

1,4
1,20’/

Fuente: Elaboracion propia.
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3.11.2. Secciones de mayor solicitacion.

Figura 3.10. Zapata mas solicitada.

Fuente: Elaboracion propia.
La zapata mas solicitada es la del pilar 21, la cual sera verificada manualmente en

el punto 3.12.

Figura 3.11. Columna mas solicitada.

N2
Fuente: Elaboracion propia.

La columna més solicitada es la P21, la cual serd verificada en el punto 3.12.
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Figura 3.12. Viga mas,solicitada.

g;:

S \‘\\!‘;‘“‘\L‘\l"
3 * . \\‘ 2 ‘ I

‘\\ \:“\‘" ’\‘\\t- e <Tm‘\l \ !‘t
s ,‘m\\ i |

Fuente: Elaboracion propia.

La viga de mayor solicitacion es la ubicada en la planta primer piso, entre columnas

P20-P21, la cual seré verificada en el punto 3.12.

Figura 3.13. Losa mas solicitada.

Fuente: Elaboracion propia.

La losa més solicitada a ser verificada en el punto 3.12. es el pafio 2 del primer piso.
3.11.3. Armadura resultante.

La armadura resultante a detalle de todos los elementos estructurales, como ser
zapatas, columnas, vigas y losas se encuentran en los anexos P-3 (Planos
Estructurales). Se presenta un resumen del total de armadura, de los elementos

mencionados anteriormente, en el punto 3.13.
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3.12. Comprobaciones de calculo estructural.
3.12.1. Comprobacion de losa de viguetas.

3.12.1.1. Verificacion vigueta pretensada.

Constantes de disefio.
Resist. del H® en capa a compresion: fc= 250kg/cm?

Madulo E del H° de la capa de compresion:  Ec = 15100 - /fc = 238752kg/cm?

Resist. del H® de la vigueta: fcp= 350kg/cm?
Médulo E del H° de la vigueta: Ecp = 15100 - \/f ‘cp = 282495kg/cm?
Considerando que en un tiempo la resistencia fci= 245kg/cm?
caracteristica del H® esta a un: 70%

Relacion modular entre concretos n=Ec/Ecp=0.85.

Propiedades geomeétricas de la vigueta.

Figura 3.14. Seccion vigueta Pretensada.

:,{— CG
(l;“— DE5 mm
0,07m
I
C T Co
Jaom
-y
0,04m

0o 0 o]%
|

0,11m——>

-

Fuente: Elaboracién propia.

Area=  76cm?

Inecia(lss) = 653,85cm*

Brazo mecanico Cl1= 7cm
Brazo mecanico C2= 4cm

Excentricidad (ess)= 0,4cm
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Propiedades geométricas de seccidn compuesta.

Figura 3.15. Seccion de losa compuesta por vigueta.

0,423m
. il 075m
cc 1
0,175m
e \ v
(e vigueta

Fuente: Elaboracion propia.
ancho b= 50,0cm

Ancho efectivo be= 42,3cm
Area=  326cm?
Inercia (Isc)=  7374,80cm*

Brazo mecéanico C1= 7,5cm
Brazo mecéanico C2= 17,5cm
Excentricidad (esc)= 15,9cm

Esfuerzos admisibles.

Considerando que en tiempo o la resistencia caracteristica del H® esta a un 70%.

ti= 0,7
fc= 350kg/cm?  E'c= 282495kg/cm?
fci= 245kglcm?  E’ci= 236352kg/cm?
n= 0,8

Etapa Inicial: T=0
Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo cero.

o =080 /fci = 12,52kg/cm?



Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo cero.

o, =—060-fci= -147,00kg/cm?
Etapa Inicial: T=oo

Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo infinito

o =1,60-/fc= 29,93kg/cm?
Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito

o, =—045-fc=  -157,50kg/cm?

Fuerza de pretensado con la disposicion del armado.

fou= 18000kg/cm?
fpu adm= 14400,kg/cm?
Diametro barra= 5mm
NUmero de barras= 5
Area de barra= 0,1963cm?
Area total= 0,9817cm?

Fuerza de pretensado inicial (Pi)=  14137,17kg

Calculo de los momentos maximos con la disposicion del armado.

Esfuerzo en la fibra traccionada en tiempo cero (estadio 2):

M0C1+PLGC1 Pi

Pl-~e~C1 Pi
——< - =
I I AT

I A

fio=—

Ot g M()Z(

My = —12889.94 kg - cm

c1

84
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Esfuerzo en la fibra comprimida en tiempo cero (estadio 2):

My-C2 Pi-e-C2 P Pi-e-C2 P I
fo0 =+ T i _ZZUCL' — My 2 f"’z’l'o-ci )
My = 1203241 kg -cm
En el tiempo t=co considerando una pérdida del 20%, tendremos:
Esfuerzo en la fibra comprimida en tiempo t (estadio 4):
Mt'Cl Pt'e'Cl Pt Pt'e'Cl Pt I
fu= T Gzes T M (F )

M, < 300582.26 kg - cm

Esfuerzo en la fibra traccionada en tiempo t (estadio 4):

M,-C2 P;-e-C2 P
fae =+ tl - i _Ztsgts Mtg(

Pt'E'CZ Pt I
)

M, < 207059.14 kg - cm

Conjunto solucion:

120,32kg'm < M < 2070,59kg-m

Momentos actuantes en la vigueta.

Longitud vigueta=5.60m

Momento para tiempo T=0:
Qp.p.= 17,20kg/m
Qh°.c.= 74,00kg/m
Qo= 91,20kg/m
Qo L?

MO :T: 357.50 kg m
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Momento para tiempo T=co:
Qo= 91,20kg/m
Qd= 56,10kg/m
Ql= 150,00kg/m
Qt= 475,68kg/m

Qt ok
M, = 3 = 1864.67 kg-m

Conjunto solucion final:

120,32kg:m < 357,50kg'm vy 1864,67kgm <  2070,59kg:m

Mcypecap = 1950 kg - m Ok

Figura 3.16. Momento en vigueta de mayor solicitacion (Tn-m).

T T T
- N A W i i T S e

Fuente: Programa Cypecad v.2016.

El momento actuante esta dentro del rango solucion del momento de vigueta a lo largo
de su utilizacién, por lo tanto la armadura de la vigueta, con cuyas dimensiones, son

adecuadas para la losa.



3.12.1.2. Comprobacion de deflexiones.

En etapa inicial:

P;-eg - L?
por fuerza de pretensado 4,; = =—1434cm
8 EvIss
licitaci 4 5 QL 4 4o
por soticitaciones Qpp — 384 - E'Ci ; ISS = 1. cm
Ainicial= -0,009cm
En etapa final:
de pretensado 4, = L8 B30
por fuerza de pretensado A, = 8B, L. > cm
licitaci A LSNP
or solicitaciones =————=2924cm
P Ot ™ 384 - E, - I

Afinal= -0,460cm

Deflexiones admisibles:
Para forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros.

Fuente: Norma Boliviana CBH-87 (Pag. 196).

Agam = % = 1867 cm
Aadm—diferido = 240 +0,5=2.833cm
Comprobacion:
inicial -0,009cm < 187cm Ok

final -0,460cm < 2,833cm Ok

87
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3.12.1.3. Armadura de refuerzo en losa a compresion.

En la losa de hormigoén y en direccidn perpendicular a los nervios o semiviguetas, se
colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30

cm y cuya area As en cm2/m, cumplira la condicion:

fsk = 5000 kg/cm?
h, =5 cm (altura carpeta a compresion).
foq = 434.78 Mpa
50-h, 200

A = =
* fsd fsd

Fuente: Norma Boliviana CBH-87 (Pag. 195).

Ag > 0.575 cm? = 0.460 cm?

La armadura resultante sera la siguiente:

4 barrade @ 6 mm ¢/ 25,0 cm
As= 1,13cm?m

Ok, se cumple con la armadura dispuesta.
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3.12.2. Comprobacion de viga.
3.12.2.1. Disefio a flexion.

Geometria y momento en viga de mayor solicitacion.

Descripcion: Viga 73, Pértico 5, de columna P20 a P21.
Figura 3.17. Geometria y momentos en viga de mayor solicitacion.

P20

M=-11820 kg-m

Fuente: Elaboracion propia.
3.12.2.1.1. Armadura inferior.

Datos:
Mmax = 10256,25 kg-m Momento maximo de servicio.
h= 45 cm Peralte de la seccién.
bw = 30cm Ancho de la seccion.

d= 41,0 cm Peralte efectivo.



r= 4,0 cm
rl= 2,5cm
fck = 250,00 kg/cm?
fyk = 5000,00 kg/cm?
ye = 15
vs = 1,15
vf= 1,6
Dmax= 25mm
Calculos:
Momento mayorado ~ Md (kg-m):

Recubrimiento.

Recubrimiento lateral.

Resistencia caracteristica del hormigon.
Resistencia caracteristica del acero.
Coeficiente minoracién Hormigon.
Coeficiente minoracion Acero.
Coeficiente mayoracion de cargas.

Diametro maximo de agregado.

My = Mpax - Y= 16410

M
Momento reducido pd : Ug = —zd = 0,1952
bw -d 'fcd
Cuantia geométrica: w=0,216 Dominio 3
Armadura Necesaria: As=w-b, -d -fc—d = 10,18cm?
fyd
Cuantia geométrica minima: wmin=0,0028 AEH-500
Armadura minima: As min = Wiin - by - h = 3,78cm?
Area escogida: As(cm?)= 10,18
Diametro Area

@8mm 0,50cm?

@10mm 0,79cm?

@12mm 1,13cm?

@16mm 2,01cm?

@20mm 3,14cm?

@25mm 4,91cm?

90
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Numero y espaciado de barras:

Con un diametro:
Espaciamiento  Atotal

Diametro Numero de barras (cm) (cm?)
@10mm N°= 12,967 = 13 Insuficiente -
@12mm N°= 9,005 = 10 Insuficiente -
@16mm N°= 5,065 = 6 Insuficiente -
@20mm N°= 3,242 = 4 5,67 12,57
@25mm N°= 2,075 = 3 8,75 14,73

Con 2 diametros: ) )
N° de Area Area

Diametro barras parcial Total Espaciamiento
@12mm N°=2 2,26¢cm? 12,08cm? 5 9cm
@25mm N°=2 9,82cm?

Lo mas recomendable es armadura en una capa, ya que en dos capas el peralte
efectivo disminuye lo cual puede provocar trabajar en dominios 4 y 5. Y
constructivamente es menos viable.

Armadura a utilizar =>
2 d12mm + 2 @25mm [Ascalculada=12,08cm?

Ascalculada > As OK

3.12.2.1.2. Armadura de piel:

En las vigas de canto superior a 60 cm, pero inferior a la mitad de su luz, se dispondran
armaduras de piel junto a los paramentos laterales del nervio. Fuente: CBH-87
(Pag.117).

3.12.2.1.3. Armadura superior izquierda (P20).
Calculos:

Momento maximo de servicio: Mmax=7387,5kg-m.

Momento mayorado Md (kg-m) : My =M, - Yf= 11820



Momento reducido:

Cuantia geomeétrica:

Cuantia geométrica minima:

Armadura Necesaria:

Armadura minima:
Area escogida As (cm?) =
Numero y espaciado de barras:

Un solo diametro:

Diametro

Numero de barras

92

_ Ma 0,141
Ha = = U
bw : dz 'fcd
w=0,152
wmin=0,0028 AEH-500
Al = W.bw.d.ﬁ_d: 7,17cm?

yd
A’s min = Wimin * by * b = 2,52cm?

7,17

Espaciamiento Atotal

(cm) (cm?)
@8mm N°= 14258 = 15 Insuficiente -
@10mm N°= 9,125 = 10 Insuficiente -
@12mm °= 6,337 = 7 Insuficiente -
@16mm N°= 3,564 = 4 6,20 8,04
@20mm N°= 2,281 = 3 9,50 9,42
@25mm N°= 1,460 = 2 20,00 9,82
Dos diametros: ) )
L N® de Are_a Area Espaciamiento
Diametro barras parcial Total
@12mm N°:2 2,260m2 8 550’ 6 2cm
@20mm N°=2 6,28cm
Armadura a utilizar=
2 @12mm + 2 @20mm | Ascalculada= 8,55cm?
Asprov > As OK
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3.12.2.1.4. Armadura superior derecha (P21).

Calculos:
Momento maximo de servicio: Mmax=10843,75kg-m.
Momento mayorado  Md (kg-m) = My = M., - Y= 17350
Momento reducid Mq 0.206
omento reducido: Ug = ————= 0.
by - d? - fea
Cuantia geomeétrica: w=0,225
Cuantia geométrica minima: wmin=0,0028 AEH-500
. , fcd 2
Armadura Necesaria: As=w-b, -d-— = 10,6lcm
fyd
Armadura minima: A'gmin = Winin - by - h = 3,78cm?
Areaescogida  As (cm?) = 10,61
NuUmero y espaciado de barras:
Un solo diametro:
Diametro Numero de barras Espaciamiento (cm) ,?:rc:]tgl
@16mm N°= 5276 = 6 Insuficiente -
@20mm N°= 3377 = 4 5,67 12,57
@25mm N°= 2161 = 3 8,75 14,73

Dos diametros:
N°de  Area Area

Diametro barras parcial Total
@25mm N°=2 9,82cm?

Espaciamiento

, 12,08cm? 5.9cm
@12mm N°=2 2,26cm
Armadura a utilizar =>
2 @25mm + 2 @10mm | Ascalculada= 12,08cm?

Asprov > As OK
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3.12.2.1.5. Célculo de anclaje.

3.12.2.1.5.1. Anclaje de barra sometida a flexion. Fuente: CBH-97 (Pag. 219).

lb_g.fY_dz 99cm

4 Tim
Donde:
@=Diadmetro de barra=  @25mm
fyd=Resistencia minorada del acero= 4347,83 kglcm?

Thm=Tension media de adherencia, para barra corrugada en posicion de buena
adherencia:
Fuente: CBH-97 (Pag. 219).

Tom = 0,69 - 3/ fck? = 27,38 kg/cm?

Cuando la seccion real del acero As,real, sea superior a la estricta As, las longitudes
de anclaje, pueden reducirse en la relacion As/As,real, no debiendo adoptar, para la

longitud resultante valores inferiores al mayor de los tres (3) siguientes:

a) 10 @; b) 15 cm y c) La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que

no se aplique la reduccion.

A
b, = lb-——— = 84cm>10g= 25cm OK

s,real
Longitud total de barra:
A efectos de anclaje de las barras en traccion, para tener en cuenta el efecto de la
fisuracién oblicua debida al esfuerzo cortante, se supondra la envolvente de

momentos flectores trasladada paralelamente al eje de la pieza, en una magnitud igual

al canto atil y en el sentido mas desfavorable.

Fuente: CBH-87 (Pag. 218).
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Figura 3.18. Longitud total de barra de armado inferior de viga mas solicitada.

231 2mm A
\ |/
A\ //

\\ 2025mm //
N | e

Mreal

* =WE(® ag +
Fuente: Elaboracion propia.
Longitud de armadura 2825mm=>5,30m

3.12.2.1.5.2. Anclaje de barra sometida a compresion (lado izquierdo).

lb_g,fy_dz 79cm

4 Tom
Donde:
@=Diametro de barra=  @20mm
fyd=Resistencia minorada del acero= 4347,83 kglcm?

Thm=Tension media de adherencia, para barra corrugada en posicion de buena
adherencia:
Fuente: CBH-97 (Pag. 219).

Tom = 0,69 - fck? = 2738 kglem?

by =1b- A _ e8om

As,real
lb, =1,4-1b; = 95Cm

En esta posicion, de mala adherencia las longitudes de anclaje seran iguales a 1,4

veces las de la posicion de buena adherencia.
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Longitud total de barra:

Para las barras destinadas a absorber los momentos negativos en los apoyos, y que
deban anclarse en la zona de compresion de la viga de vano, la longitud reducida de
anclaje se contara a partir de la seccién en que dejan de ser necesarias y se tomara

igual a la longitud reducida de anclaje. Fuente: CBH-87 (Pag. 226).

Figura 3.19. Longitud total de barra de armado superior izquierdo de viga mas
solicitada.

V41 -

~—0,80m—£41 Fe—0, 9 S r—t

+——, T

Fuente: Elaboracion propia.

Longitud de armadura 2820mm=2,20m

3.12.2.1.5.3. Anclaje de barra sometida a compresién (lado derecho).

b = g : fy—d = 99cm
4 Tom
Donde:
@=Diémetro de barra=  @25mm
fyd=Resistencia minorada del acero= 4347,83 kg/cm?

Thm=Tension media de adherencia, para barra corrugada en posicion de buena
adherencia: Fuente: CBH-97 (Pag. 219).
Tom = 0,69 -3/ fck?2 = 27,38 kglem?

Ag
b, = b —  88m

s,real

lb, =1,4-1by = 123cm
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Longitud total de barra:

Figura 3.20. Longitud total de barra de armado superior derecho de viga mas

fareef

solicitada.

S .23m—.{+41 rf—1,02m—-
7 2 = O %

Fuente: Elaboracion propia.

Longitud de armadura 2@25mm=2,70m
Ganchos de anclaje:

Se tiene anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través de porciones
rectilineas de longitud por lo menos igual 0 mas de 10 @ 6 70 mm. A continuacion de
un arco de circulo de 90°. Fuente: CBH-87, (Pag. 225).

Tabla 3.3. Longitudes de ganchos para viga de mayor solicitacion.

Diametro Longitud gancho
@25mm 25¢cm
25cm
@20mm 20cm
@16mm 16¢cm
16cm
@10mm 10cm




3.12.2.2. Disefio a cortante.
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Figura 3.21. Cortantes maximos en viga de mayor solicitacion.

P20

Fuente: Elaboracion propia.

3.12.2.2.1. Armadura cortante izquierda (P20).

Datos:

Vmax =
h=

bw =
d=

r=

rl=

fck =
fyk =
ye=

s =
yf=
Dmax=

10100,0kg
45cm
30cm
41.0cm
4.0cm
2,5cm
250,00 kg/cm?
5000,00 kg/cm?
15
1,15
1,6
25mm

Cortante maxima de servicio.

Peralte de la seccion.

Ancho de la seccion.

Peralte efectivo.

Recubrimiento.

Recubrimiento lateral.

Resistencia caracteristica del hormigon.
Resistencia caracteristica del acero.
Coeficiente minoracion Hormigon.
Coeficiente minoracion Acero.
Coeficiente de mayoracion de cargas.
Diametro maximo de agregado.
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Calculos:

Cortante mayorado de calculo: Vd =1,6-V = 16160,0kg

Resistencia a cortante del hormigon: fcv=0,5- /fc — 6,45 kg/cm?

Cortante resistente por el hormigén: Veu = fcv-bw-d = 79335kg

Esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del hormigon:

7933,5¢ < 15880,0kg < 61500,0kg
Vcu Vrd Vul
Necesita armadura cortante

Cortante resistida por el acero: Vsu=Vrd —Vcu = 7946,5kg
_ _ Vsu-t ,

Armadura Transversal: Ast = —0’9 4 fyd = 5,0cm“/m

Armadura Transversal para una pierda: 2.5cm2/m

Diametro: @8mm

Area de la barra: 0,5cm?

Ndmero de barras por metro: 6

Distribucion de las barras: 19,6cm~18,0cm

Estribado: @8mm C/18,0cm
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3.12.2.2.2. Armadura cortante derecha (P21).

Datos:
Vmax = 12631,3kg Cortante maxima de servicio.
Calculos:
Cortante mayorado de célculo: Vd =1,6-V =  20210,0kg
Resistencia a cortante del hormigon: fcv=10,5- /fc — 6,45 kg/cm?
Cortante resistente por el hormigon: Veu= fcv-bw-d = 7933,5kg

Esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del hormigon:
V1 =030 fcd -bw-d = 61500,0kg
7933,5kg < 19450,0kg < 61500,0kg

Vcu Vrd Vul
Necesita armadura cortante

Cortante resistida por el acero: Vsu =Vrd —Vcu = 11516,5kg
_ _ Vsu-t )

Armadura Transversal: Ast = —0’9 d fyd = 7,18cm‘/m

Armadura Transversal para una pierda: 3,6cm2/m

Diametro: @8mm

Area de la barra: 0,5cm?

Ndmero de barras por metro: 7

Distribucion de las barras: 14.3cm~14,0cm

Estribado: @8mm C/14,0cm
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3.12.2.2.3. Armadura cortante central (P20-P21).

Datos:
Vmax = 7925,0kg Cortante maxima de servicio.
Célculos:
Cortante mayorado de célculo: Vd =1,6-V = 12680,0kg

Resistencia a cortante del hormigon: fcv=10,5- /fc — 6,45 kg/cm?

Cortante resistente por el hormigon: Veu = fcv-bw-d = 7933,5kg
Esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del hormigén:
V1 =030 fcd-bw-d = 61500,0kg
7933,5kg < 12680,0kg < 61500,0kg

Vcu Vrd Vul
Necesita armadura cortante

Cortante resistida por el acero: Vsu =Vrd —Vcu = 4746,5kg

Armadura Transversal: Ast = Vsu-t = 3,0cm?m
09-d-fyd

Armadura Transversal para una pierda: 1,5cm?/m

Didmetro: @8mm

Area de la barra: 0,5cm?

Numero de barras por metro: 3

Distribucion de las barras: 33,3cm~ 30,0cm

Estribado: @8mm C/30,0cm
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Los cortantes analizados para el célculo de estribos, con sus respectivas longitudes de
aplicacion, se encuentran en la figura 3.22.

Figura 3.22. Detalle de estribos, cortantes y longitudes de aplicacion.

+1 .45+ 2.90m +—1 .97 m—+
© AJ; .
[ 0 X
€[ 7 ; ki
& ¥ r
(41 mp- Eli‘“ J; ;j;
3 & 2
3 g o
T
wll If

¢/14cm

Fuente: Elaboracion propia.
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3.12.2.2.4. NUmero total de estribos.

1.45m

N° ibos(Parte Izqui = = '
total estribos(Parte Izquierda) 0.18m 9 estribos
] 2,90m )
N° total estribos(Parte Central) = = 9 estribos
0,30m
1.97m

+ 1 = 15 estribos

N° total estribos(Parte Derecha) =
0,14m

3.12.2.3. Comparacion de armado con Cypecad.

El armado resultante por el programa, para la viga determinada, se muestra en la

siguiente figura:

Figura 3.23. Armado de viga mediante Cypecad.

<[L]

30

672 P21
L 2@201L=045 ——
o1 - 270
”]:' E 2212 L=850
Lo '
NI.I :
30x45

| 2312 L=1000 5
' 20251.=530 - o
=
ai <
i D1edBci18 9x1e@8c/30 . 15x1e@8c/14 :
25 145 290 197 15!1%

Fuente: Programa Cypecad v.2016.
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Las &reas de acero necesario y &rea de acero real que determina el programa

computarizado se muestra en la siguiente figura:

Figura 3.24. Cuadro generado por el Cypecad de areas de acero de calculo y real.

Amadura longitudinal (cm2)

Superior

lzquierda Centro Derecha
Arnec. 1D )
A.real 8.55 12.08
Posicion  0.25 6.57
Inferior

lzquierda Centro Derecha

Anec. 378 378
Areal 1208 1208 1208
Posicion 147 340 542

Amadura transversal vertical {cm2/m)
(Area Total de Estribos y Ramas /p.m.)

Intervalo Area Calculo  Area Real

[1.70-4.60] ‘ 257 3.35|
[4.60-6.57] 7.18 7.18

Fuente: Programa Cypecad v.2016.
La comparacion y variacion de areas necesarias entre el calculo manual y mediante

Cypecad se demostraran mediante la tabla 3.4.

Tabla 3.4. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2016 de viga.

AREAS Armadura Armadura | Armadura Armadura Armadura Armadura
Superior Positiva Superior cortante cortante cortante
izquierda (cm?) derecha Izquierda Central Derecha

(cm?) (cm?)

CYPECAD

3,0

MANUAL _ 5,0
MENTE

VARIACION - Iy I3 X073 136% | 019% | 1055% | 10,45% | 0,00 %

La variacion media total es del 3,80%, por lo tanto se considerara valido el célculo

estructural en el programa Cypecad v.2016.



3.12.3. Comprobacién de columna.
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3.12.3.1. Geometriay esfuerzos presentes en la columna de mayor solicitacion.

Columna: P21

COTA: 3,90/7,35
b (cm)= 30

h (cm)= 30

Nd (Kg) = 44330
Mx (Kg-m)= 4330

My (Kg-m)= 1710

L (m)= 3,35

o= 0,58 anexo (A-4)
COTA: 0.00/3.45
b (cm)= 30

h (cm)= 30

Nd (Kg) = 81990
Mx (Kg-m)= 5520

My (Kg-m)= 1370

L (m)= 3,45

o= 0,55 anexo (A-4)
COTA: (-2.00/-0.30)
b (cm)= 30

h (cm)= 30

Nd (Kg) = 92210
Mx (Kg-m)= 1840

My (Kg-m)= 0

L (m)= 1,40

o= 0,55 anexo (A-4)
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Figura 3.25. Geometria y esfuerzos presentes en la columna de mayor solicitacion.

44330kg
1710kg-m
4330kg-m

3,45m

30cm x 30cm

81990kg
1370kg-m

3,45m 5520kg :

1840kg-m

Fuente: Elaboracion propia.
3.12.3.2. Clasificacion de columna.

Calculo de longitud efectiva. CBH-97 (Pag. 83).
Planta baja: Primer piso:

lo= 190 cm lo= 200 cm

Célculo esbeltez geométrica:

Donde: h = Es la dimension de la columna en la direccidn que se desea comprobar.

Planta baja: Primer piso:
Agx= 6,33 Agx= 6,67
Agy= 6,33 Agy= 6,67
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Calculo esbeltez mecéanica:

lo _ I
/1—7 T_’/A

Donde: r = Radio de giro de la columna en la direccidn que se desea comprobar.
I=Inercia en la direccion que se desea comprobar.

A=Area de seccion en la direccion que se desea comprobar.

Planta baja: Primer piso:
x= 21,91 x= 23,11
hy= 21,91 Ay= 23,11

Clasificacion de columna:

Debido a que las esbelteces geomeétricas como mecénicas en x-y son iguales, el

analisis tanto en x como en y sera la misma.
Planta baja: Primer piso:
Ag=6,33 < 10 Ag=6,67 < 10
A=2191 < 35 A=23,11 < 35
La pieza se considera corta.

3.12.3.3. Célculos.
Cuando A < 35, se desprecian los efectos de segundo orden y, en consecuencia, no es

necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo. (Recomendacion norma CBH-
87, (Pag. 82).



3.12.3.3.1. Armaduras.

3.12.3.3.1.1. Armadura longitudinal (Primer piso).
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Datos:
COTA: 3,90/7,35

Esfuerzo normal de calculo mayorada: Nd = 44330 Kg
Momentos flectores de calculo direccion X: Mxd = 433000 Kg-cm
Momentos flectores de célculo direccion Y: Myd = 171000 Kg-cm
Canto paralelo al eje X: hx = 30 cm
Canto paralelo al eje Y: hy = 30 cm
Resistencia calculo del hormigén: fck = 250 Kg/cm?
Resistencia calculo del hormigén

fcd = 150 Kg/cm?
reducido(fck-10%), CBH-87 (Pag. 30):
Resistencia calculo del acero: fyd = 3652,17  Kg/cm?

Calculo:

Se aplicard el método de flexion esviada, debido a que no se conoce a priori la

direccion de fibra neutra. Fuente: Hormigon Armado-Jimenes Montoya (Pag. 318).

Nd
Axil reducido: V=W b-fed 0328
Momento reducido alrededor del eje X: = N Cotatx g7
omento reducido alrededor del eje X: Iz h-b? - fed ,

M ducido alrededor del eje Y N ey o0
omento reducido alrededor del eje Y: My—b_hz_fcd— ,
Mayor de los momentos reducidos: ul = 0,107
Menor de los momentos reducidos: u2 = 0,042

Interpolando del &baco mostrado en la figura 3.26. Se tiene:

wl= 0,03 para vl= 04
w2= 0,1 para v2= 0,2
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Cuantia mecanica: w=0.055.

Figura 3.26. Abaco en roseta para flexion esviada para primer piso.

02 0,1 0,3 04

u n” 47y LV

k Ly =
o ~
Fera
A
03 Z
7

RO NGRS

G L
118
oau \. ;;
014+ S
AR N
ol ARRNA BN ;
- | S oz
TN NN T HHH
I 1 EEEE
i R [. m i
3 FHHTRE o3
t i N\' V=1,4]
: PR
: i D 151‘0,4
TN
bl
03 04
ACERO
M
Pem =t Hp= B400S 0B 500 S
Aca-f., Aobef., e
Ny A f
V= o W = Ry ey
Aty Aty A =a-b
si H,>Me = Hi=H, @ Ho=l, Ag=4-A
si Ha<H, = H=Hp @ Ho=H, d,=010a:d,=0,10b

Fuente: Abacos-Jimenez Montoya-Meseguer-Moran-Arroyo (Péag. 506).

Armadura:
*b-h-fcd
Armadura de Acero total: As = Wf—dfc = 2,04cm?
y
Armadura minima: Apin=0.006-b-h= 5,40cm?

Armadura resultante= 5,40cm?



Diametro Area
@8mm 0,50cm?
@10mm 0,79cm?
@12mm 1,13cm?
@16mm 2,01cm?
@20mm 3,14cm?
@25mm 4,91cm?
Diametro Numero de barras
@8mm N°= 10,743 = 12
@10mm N°= 6,875 = 8
@12mm N°= 4775 = 6
@16mm N°= 2,686 = 4
@20mm °= 1,719 = 2
@25mm N°= 1,100 = 2

Armadura a usar: 4 @16mm

3.12.3.3.1.2. Armadura longitudinal (Planta baja).

Datos:

COTA:
Esfuerzo normal de calculo mayorada:

Momentos flectores de calculo direccion X:
Momentos flectores de calculo direccion Y:

Canto paralelo al eje X:

Canto paralelo al eje Y:

Resistencia calculo del hormigon:
Resistencia calculo del hormigon
reducido(fck-10%), CBH-87 (Pag. 30):

Resistencia calculo del acero:

0.00/3.45
Nd =

Mxd =
Myd =
hx =
hy =
fck =

fcd =

fyd =

Area total
6,03cm?
6,28cm?
6,79cm?
8,04cm?
6,28cm?
9,82cm?

81990
552000
137000

30
30
250

150

3652,17
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As/Ac
0,67
0,70
0,75
0,89
0,70
1,09

Kg
Kg-cm
Kg-cm
cm
cm

Kg/cm?
Kg/cm?

Kg/cm?
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Calculo:
Axil reducido: y=—Nd___ o607
h-b-fcd
Momento reducido alrededor del eje X: px = _ Mxd _ 0136
h-b?- fcd
Momento reducido alrededor del eje Y: Ly = _ Myd = 0,034
b-h%- fcd
Mayor de los momentos reducidos: pul = 0,136
Menor de los momentos reducidos: p2 = 0,034
Interpolando del abaco mostrado en la figura 3.27. Se tiene:
wl= 0,23 para vl= 0,80
w2= 0,11 para v2= 0,60

Cuantia mecénica: w=0.114.

Figura 3.27. Abaco en roseta para flexion esviada para planta baja.
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Fuente: Abacos-Jimenez Montoya-Meseguer-Moran-Arroyo (Pag. 506).
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Armadura:
_w-b-h-fecd 2
Armadura de Acero total: As = fyd = 4.23cm
Armadura minima: Apyin=0.006-b-h= 5 40cm?
Armadura resultante= 5,40cm?

Diametro Numero de barras Area total As/Ac
@10mm N°= 6,875 = 8 6,28cm? 0,70
@12mm N°= 4,775 = 6 6,79cm? 0,75
@16mm Ne°= 2,686 = 4 8,04cm? 0,89
@20mm N°= 1,719 = 2 6,28cm? 0,70
@25mm N°= 1,100 = 2 9,82cm? 1,09

Armadura a usar: 4 @16mm

3.12.3.3.1.3. Armadura transversal.

Diametro:
Diametro minimo: @emm
25% del didmetro de la As longitudinal: @Amm

Didmetro a usar = @6mm.
Espaciamiento entre estribos:

La separacion de estribos no serd mayor que la menor de las siguientes dimensiones:

0.85-d = 24cm
S < 30cm
12-@longit.min = 19,2cm
Por lo tanto, y por facilidad constructiva, se tomara el siguiente espaciamiento para

toda la columna: S=18cm.

Finalmente la disposicion de la armadura transversal es @6mm c/18cm.



113

3.12.3.4. Comparacion de armado con Cypecad.

La disposicion de armadura y relacion As/Ac obtenido del programa se observa en la
siguiente figura:

Figura 3.28. Disposicién de armado en columna de mayor solicitacion mediante

Cypecad.
Referenca: (M4 ] [P21 | [o1] &P [ Cusduodepiares | [ Datosdelpiar | )
Esquna  Cara X Cara Y Estibos As/Ac(z)

8 [0 03 ko3 4fe16 ~Lo | o] thes ~[18]0 089
7 [0 03 ko3 4lee vk | o] tles ~[18]0O| 089
=] 216 v 0 | 4o % |18 089
5 0 216 [0 | 40| % |18 089
4 [0 03 k03 ajote v ] <o ] o6 ~[18 089
3 [0 03 ko3 4j@e v | 40| % |18 089
2@ 216 v [0 | o] tiles [0l 089
= 816 V.0 | {0 ] o6 -[18] 089

A 4016 -0 | 40 ] H 089

=
i

) Esfuerzos del Tramo 8

b ti880 N[ Mxtm)|  Mygm) A

s 3.07 0.71

i‘l 26.6 40.16 274 0.88

S?L 3930 356 031

A 39.41 3.57 044

- - Bazs 3603 369 065
2185 3336 251 080 v

4433 433 171

Fuente: Programa Cypecad v.2016.

La comparacion y variacion de areas final de calculo manual y mediante Cypecad se

demostraran mediante la tabla 3.5.

Tabla 3.5. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2016 de columna.

AREAS Armadura longitudinal Armadura
(cm?) transversal (cm?)

CYPECAD 5.40 0.28

MANUALMENTE 5.40 0.28

VARIACION 0,0 % 0,0%

La variacion media total es del 0%, por lo tanto se considerara valido el célculo
estructural en el programa Cypecad.



114

3.12.4. Comprobacion de escalera.

3.12.4.1. Geometria de la escalera.

Figura 3.29. Geometria en planta y lateral de la escalera.

L1=4,80 m L2=140m  02m
1 1
E | =l i
]
v cV (8
3
5 ®
r T VE eviS [
-~ |3
AA AN |3
o ) @ o
| 3 b4
Seccitn A-A
! 4,80 m ) 1,40 m

o e

Muro de fabrica

Z=1,95 m

o3m

Fuente: Programa Cypecad v.2016.

Viga

3.12.4.2. Datos generales.

L1 (m)= 4,8 Longitud horizontal rampa
L2 (m)= 1,4 Longitud descanso
a(m)= 1,2 Ancho de rampa
B (m)= 2,5 Ancho total de descanso
t(m)= 0,15 Espesor de losa
h (m)= 0,4 Huella
ch (m)= 0,15 Contra huella
Z (m)= 1,95 Altura media a salvar

N = 12 Numero de peldafios
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3.12.4.3. Cargas actuantes.
3.12.4.3.1. Carga muerta.

Carga muerta en rampa. Anexo A-3 (Pag. 10).

Carga de peldafios= 203,2kg/m?

Peso rampa= 375,0kg/m? Por:  metrode  ancho:
Carga total hormigon= 580,0kg/m? = 580,0kg/m

Carga de solado= 51,0kg/m? = 51,0kg/m

Carga de barandado= 25,0kg/m

Carga total muerta en rampa= QCE=656,0kg/m.

Carga muerta en descanso. Anexo A-3 (Pag. 11).

Por: metrode  ancho:

Peso descanso= 375,0kg/m? = 375,0kg/m
Carga de solado= 51,0kg/m? = 51,0kg/m
Carga de barandado= 25,0kg/m

Carga total muerta en descanso= QCD=451,0kg/m.
3.12.4.3.2. Sobrecarga.
Sobrecarga de escalera. Anexo A-3 (Pag. 16)=QCV=500.0kg/m?
La sobrecarga de uso por metro de ancho sera QCV=500.0kg/m
3.12.4.3.3. Cargas ultimas actuantes.
QU =1.6-QCM + 1.6-QCV
Rampa: QR=1849,6kg/m Longitud rampa: 4.8m

Descanso: QD=1521,6kg/m Longitud descanso: 1.4m
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3.12.4.4. Idealizacién de escalera.

La idealizacién de las cargas sobre la escalera se puede representan de formo

horizontal, por lo cual puede ser disefiando como elemento sometido a flexion y corte.

Fuente: Analisis y Disefio de escaleras-Fernandez Chea (Pag. 10).

Figura 3.30. Idealizacion de la escalera.

Lkl QD= 1521,6 Kg /m

g

A
'|

L1= 4,80 m I L2=1,40m '
Fuente: Elaboracion propia.

3.12.4.4.1. Esfuerzos internos.

Calculando mediante estética se obtiene:
Distancia x, en la cual el cortante es cero=3.1m
Reaccion en A: Ra= 5681,9kg

Reaccion en B: Rg= 5326,4kg

Momento maximo de calculo: Md= 8727,3kg-m

Cortante maximo de célculo: Vd= 5681,9kg

Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de losa apoyada en viga
perimetral:

q-l?

24

Md =
M(g)=124,26kg-m

Mca)= 1775,62kg-m
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3.12.4.5. Armadura.

3.12.4.5.1. Armadura inferior.

Datos:

Momento méaximo de disefio: Mdmax =  8727,3kg-m
Canto de la seccion: t= 15cm
Ancho por metro para el célculo: bw = 100cm
Peralte efectivo: d= 12,0cm
Recubrimiento: r= 3,0cm
Resistencia caracteristica del hormigon: fck = 250kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 5000kg/cm?
Coeficiente minoracion Hormigon: yc = 1,5
Coeficiente minoracion Acero: vs = 1,15
Calculos:

M ducid Ma 0,301

omento reducido: Ug =75 = :
bw -d? - fcd
Cuantia geométrica: w=0,396 De tablas
de 2
Armadura Necesaria: Ag=w-by, -d o = 18,19cm
yd

Cuantia geométrica minima: 0,0015 AEH-500(Losa).
Armadura minima: Asmin = Wpin - by - h = 2,25cm?

Armadura escogida As (cm?) =18,19



Diametro y separacion de armadura:

Diametro
@8mm
@10mm
@12mm
@16mm
@20mm
@25mm

Diametro Area
@8mm 0,50cm?
@10mm 0,79cm?
@12mm 1,13cm?
@16mm 2,01cm?
@20mm 3,14cm?
@25mm 4,91cm?

N°=
N°=
N°=
N°=
N°=
N°=

Numero de barras

37,194
24,164
17,086
10,048
6,791
4,706

Armadura resultante => 7 @20mm

Armado Inferior longitudinal: @20mm ¢/ 10 cm

3.12.4.5.2. Armadura superior.

Datos:

Momento méaximo de disefio:

Canto de la seccion:

Ancho de para el célculo:

Peralte efectivo:

Recubrimiento:

Resistencia caracteristica del hormigén:

Resistencia caracteristica del acero:

Coeficiente minoracion Hormigon:

Coeficiente minoracion Acero:

38
25
18
11

118

Atotal
(cm?)
19,10
19,63
20,36
22,12
21,99
24,54

1775,6kg-m
15cm
100cm
12.0cm
3.0cm
250kg/cm?
5000kg/cm?
1,5
1,15
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Mgy
Momento reducido: Ha =77 = 0074
by - d? - fea

Cuantia geométrica: w=0,078 De tablas

) de 2
Armadura Necesaria: A;=w-b,  -d-—=  3,60cm

fyd

Cuantia geométrica minima: 0,0015 AEH-500(Losa).
Armadura minima: Asmin = Wmin - by - h = 2,25cm?
Calculos:

Armadura escogida As (cm?) =3,60

Diametro y separacion de armadura:

Didmetro Area
@10mm 0,79cm?
@12mm 1,13cm?
@16mm 2,01cm?
@20mm 3,14cm?




| @g2smm | 491cm? |
Atotal
Diametro Numero de barras (cm?)
@10mm N°= 4,580 = 5 3,93
@12mm N°= 3,181 = 4 4,52
@16mm N°= 1,789 2 4,02
@20mm N°= 1,145 = 2 6,28
@25mm N°= 0,733 =1 491
Armadura resultante => 5 @10mm
Armado Superior longitudinal: @10mm ¢/ 20 cm
3.12.4.5.3. Armadura transversal.
Datos:
Cortante maximo de disefio: Vdmax = 5681,9kg
Canto de la seccion: t= 15cm
Ancho de para el calculo: bw = 100cm
Peralte efectivo: d= 12,0cm
Recubrimiento: r= 3,0cm
Resistencia caracteristica del hormigén: fck = 250kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 5000kg/cm?
Coeficiente minoracién Hormigon: yc= 15
Coeficiente minoracion Acero: Ys = 1,15

Calculos:

Resistencia a cortante del hormigén: fcv = 0,5 -

fcd = 6,45 kglem?

Cortante resistente por el hormigon: Vecu = fcv - bw - d = 7740,0kg

120
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7740,0kg > 5681,9kg
Vcu Vrd
Disponer armadura minima
Cuantia geométrica minima: 0,0015 AEH-500(Losa).
Armadura minima; Asmin = Wmin - bw - h = 2,25cm?

Armadura cortante As (cm?) = 1,13

Estribado: @10mm c¢/25,0cm.

3.12.4.6. Comparacion de armado con Cypecad.

Figura 3.31. Disposicion de armado de escalera mediante Cypecad.

Seccién A-A
4,80 m . 1,40m

t f 1
@210c/20 T

@10c/20

1,95 m

Muro de fabrica

& 7\ &1 0cf20
20¢.

03m

Vig2  Fyente: Programa Cypecad v.2016.
La comparacion de calculo manual y el programa Cypecad de armaduras longitudinales

y transversales de la escalera, con sus respectivos espaciamientos, se muestra en el

siguiente cuadro:

Tabla 3.6. Comparacién de armado manual y Cypecad v.2016 de escalera.
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Armadura Armadura Armadura
Longitudinal Sup.  Longitudinal Inf. Transversal
Diametro | Separacion | Diametro | Separacion | Diametro | Separacion
(mm) (cm) (mm) (cm) (mm) (cm)
CYPECAD 10 20 20 10 10 20
MANUAL 10 20 20 10 10 25

La variacion, entre el calculo manual y el programa Cypecad v.2016, de diametros
es nula, pero en el espaciado de armadura transversal varia 5¢cm, siendo Cypecad méas
conservador y de lado de la seguridad, ésta variacion puede ser debido a que el
programa Cypecad analiza la escalera por el método de los elementos finitos, y el

célculo manual fue realizado mediante idealizacion proximas a lo real.
3.12.5. Comprobacion de Zapatas.
La zapata a ser verificada, es la P21, siendo esta la de mayor solicitacion.

3.12.5.1. Datos generales.

Figura 3.32. Geometria y esfuerzos de zapata de mayor solicitacion.
92210 kg

0,35m

Fuente: Elaboracion propia.
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Carga axial: Nd = 92210kg
Cortante en eje x: Vx= 24910kg
Cortante en eje y: Vy= 24600kg
Momento en eje X: Mx= 17260kg-m
Momento en eje y: My= 16840kg-m
Tensidn admisible sobre el terreno: cadm= 1,85kg/cm?
Dimension de la columna en eje x: ao = 30cm
Dimension de la columna en eje y: bo = 30cm
Resistencia caracteristica del hormigon: fck = 250kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 5000kg/cm?
Coeficiente minoracion Hormigon: yc = 1,5
Coeficiente minoracion Acero: vs = 1,15
Coeficiente mayoracién de cargas: yf= 1,6

3.12.5.2. Dimensionamiento de zapata.

3.12.5.2.1. Base de zapata.

Se considerara zapata cuadrada ya que los esfuerzos de momentos y cortantes en
ambos ejes son similares.

1.05-N

Oadm

Donde:
A= Area zapata.
N= Carga centrada de servicio.

Cargas sin mayorar. Fuente: Hormigén Armado-Jiménez Montoya (Pag. 507).

Area aproximada de la zapata: A= 32710cm?
Dimension de los lados a=b: a=b= 180,86
Dimension adoptada: a=b= 185

La tension presente: ot= 1,68kg/cm?

3.12.5.2.2. Canto de zapata.
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3.12.5.2.2.1. Factores de céalculo.

fek 2 k=2 g7
Fvd =0,5- 15 = 6.45kg/cm 1,6  Omayx '

3.12.5.2.2.2. Canto util para soportar punzonamiento y corte.

Para punzonamiento:

g1 = ao-b0+ a-b a0+b0_3201
T2 Ter-1 g cerram
Para corte en a=corte en b:
2-(a—ao)
d2=d3=——>-=2437cm
4+ k

Canto zapata:

h = dpmayor + 3cm = 35cm
3.12.5.3. Clasificacion de zapata.
Vmax >2-h
77,50cm >70,00cm  Zapata Flexible
Donde: Vmax= Vuelo maximo de zapata.
3.12.5.4. Verificacion de los esfuerzos maximos generados.
Correccion en direccion x:

M'x =Mx+Vx-h=1623656kg - cm

Correccion en direccion y:
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My=My—-Vy-h=514375kg - cm

Esfuerzos resultantes:

N 6-Mx 6-My

Opax =0 = — +——+——>= 183kglem® <185 kglem?
Ok
N 6-Mx 6-My 2
OMIN =01 = = T e 0,17kg/cm
_ N 6-Mx 6-My 5
2=, a2 Tz~ 063kg/em
N 6-Mx 6-MYy 2
= — = 1,64kg/cm
% a-b-i_a-b2 a?-b g

Figura 3.33. Esfuerzos resultantes en la base de zapata de mayor solicitacion.
0.63kg/cm?

1.83kg/cm?

1.64kg/cm:

Fuente: Elaboracion propia.

3.12.5.5. Verificacion al vuelco.
Como ambas direcciones son iguales, se analizara en un solo lado.

Peso propio de zapata:

P.P.=a-b-h-Yy. =2995kg



(N+P.P.) a
N+P.P.=60626kg 2-Mb

M’x:1623656kg'cm 345>15

a=185cm
Donde:

P.P.=Peso propio zapata-
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Ok

Y 1=coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar el valor

1.5. Fuente: CBH-87 (Pag. 158).
3.12.5.6. Verificacion al deslizamiento.

Para suelos cohesivos se debera cumplir lo siguiente:

Lado x: Ladoy:
A-Cd A-Cd
— =1 =15 7y 2
155> 1,5 ok 1,57>1,50k
Donde:

A=Area zapata.
c=Coeficiente de cohesion= 0,25kg/cm?

Cd=Valor de calculo de la cohesién= 0,5-c

Y2=coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor 1,5.

3.12.5.7. Determinacion del momento y cortante maximos en la zapata.
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Para cada direccion se determina el momento y cortante a una distancia del 15% de
la dimension de la columna, por seguridad se analizard el diagrama de méxima

solicitud por lado.
1,64kg/cm?

Teniendo una zapata cuadrada, se analizara solo el lado "y" (lado de mayor esfuerzo).

Siendo el esfuerzo a una distancia y, se tiene:

b—bo
y = + 0,15-bo =82,00cm
omax — omin
Momentos y certgrtesmin + — (b —y) = 1,095kg/cm?
y? (omax—a'y)-y 2-y

My = 0'y~7 + 5 3 = 6976,27 kg - cm/cm

_(omax+a'y)-y

Vy >

= 11991 kg/cm

Mayorando los momentos y cortantes se tiene:
Myd =1,6- My -b = 206497692 kg - cm
Vby = 1,6 -Vy-b = 35493,01 kg

3.12.5.8. Determinacion de la armadura.

"Parael calculo de las armaduras necesarias en la seccién de referencia, se considerara

dicha seccion sometida a flexion simple."”



128

Fuente: CBH-87 Pag. 163).

Momento reducido pd : My

Ug = ————= 0,065
bw -d?- fcd
Cuantia geométrica: W=0,0688
. fea
Armadura Necesaria: A;=w-b, -d (L4 16,11cm?
yd
Cuantia geométrica minima: wmin=0,0015 AEH-500(Losas).
b 2
Armadura minima: Agmin = Wpin - by, - h = 971cm
Armadura escogida As (cm?) = 16,11
Diametro Area
@10mm 0,79cm?
@12mm 1,13cm?
@16mm 2,01cm?
@20mm 3,14cm?
3.12.5.8.1. NUmero y separacién de barras.
Diametro Numero de barras Atot (cm?)
@10mm N°= 20,515 = 22 17,28
@12mm N°= 14,246 = 16 18,10
@16mm N°= 8,014 = 10 20,11
@20mm N°= 5,282 = 7 21,99

Espaciamiento: 18,5cm

Armadura a utilizar: 10@16mm ¢/ 18,0 cm Ascalculada=20,11cm?
Ascalculada > As OK.
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3.12.5.8.2. Armadura de cortante.

No es necesaria la comprobacién por haber adoptado el canto adecuado para ello.
3.12.5.9. Comprobacion de adherencia.
Cortante de calculo Vd=Vby= 35493,01kg/cm.

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando la tension
tangencial de adherencia producida por el esfuerzo cortante cumpla lo siguiente:

vd

= d

3
Donde: g S fbd=2 fed?

Vd=Esfuerzo cortante mayorado en la seccion.
d=Canto util de la seccion.
n=NuUmero de barras en la seccién.

@=Diametro de cada barra.
(kg/lcm?)= 24,52 < fod(kg/cm?)= 60,57 OK.

3.12.5.10. Comparacion de armado y seccion con Cypecad.

Figura 3.34. Armado en zapata de mayor solicitacién mediante Cypecad v.2016.

Elemento de cimentacién P21

Materiales

Hormigdn . H-25 | Control Normal
Acero zapatas : AH-500, Control Normal
Acero encepados : AH-500, Control Normal

Tension admisible en situaciones persistentes : 1.85 kpicm?
Tension admisible en situaciones accidentales : 3.00 kpicm?
Geometria

Zapata cuadrada

Ancho :185.0 cm

Canto : 35.0cm
Armadura

K:10@16cM18

Y 10@16¢/18
Tensiones sohre el terreno

Tensidn media en situaciones persistentes  :1.79 kpfem?
Tensidn maxima en situaciones persistentes : 1.91 kpicm?
Esfuerzos de calculo

Momento X/Y :17.287/16.84tm

Cortante X/Y : 249472460t

92,5cm i

92,5 cm 92,5 ‘
: + Mg + 1 L30- 3
il
A =
Ko © 25
O ) T . - =
T Q5 6
| Ei— x N £
N
30 306
L=114
10016¢/18 L=175 102160/18 L=175

Fuente: Programa Cypecad v.2016.
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La comparacion de armado y de seccion de la zapata, realizado manualmente y
mediante el programa Cypecad, se representa por el cuadro comparativo siguiente:

Tabla 3.7. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2016 de zapata.

Dimensiones Numero de Diametro de Separacion
(mm). barras Armadura. entre barras

CYPECAD

MANUAL

%

No existe variacion en el armado manual respecto con Cypecad v.2016.
3.12.6. Comprobacion de rampa.
3.12.6.1. Geometria de rampa.

Figura 3.35. Geometria de rampa.

Fuente: Programa Cypecad v.2016.

3.12.6.2. Datos generales.
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LR (m)= 3,77  Longitud horizontal rampa.

a(m)= 1,2 Ancho de rampa.
t(m)= 0,15 Espesor de losa.
Z(m)= 0,38 Alturaa salvar.

3.12.6.3. Andlisis de carga.

Carga muerta en rampa:

Peso rampa, por metro de ancho:

Carga total hormigon= 375,0kg/m = 375,0kg/m
Carga de barandado= 25,0kg/m

Carga muerta total en la rampa: QCE= 400,0kg/m

Sobrecarga:
Sobrecarga por metro de ancho: QCV= 300,0kg/m

Carga Ultima actuante:

QU = 1.6-QCM + 1.6-QCV
QR (Kg/m)=1120 LR (m) =3,77 Longitud rampa
3.12.6.4. Idealizacién de la rampa.

La idealizacion de las cargas sobre la rampa se puede representan de formo horizontal,

por lo cual puede ser disefiando como elemento sometido a flexion y corte.

3.12.6.4.1. Esfuerzos internos.



132

Figura 3.36. Idealizacion de rampa.

1120k

d
rd

L, z >
Fuente: Elaboracion propia.

Calculando estaticamente se obtienen lo siguiente:
Momentos negativos: MA=MB= -1326,5kg-m
Momento mé&ximo positivo: Md = 2653,1kg-m

Reacciones en los apoyos empotrados: RA=RB= 2111,2kg

3.12.6.5. Armadura.

3.12.6.5.1. Armadura inferior.

Datos:

Momento maximo de disefio: Md =2653,1kg-m
Canto de la seccion: t=15cm

Ancho de para el célculo: bw =100cm
Peralte efectivo: d =12cm
Recubrimiento: r=3cm

Resistencia caracteristica del hormigén: fck =250kg/cm?
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Resistencia caracteristica del acero: fyk =5000kg/cm?
Coeficiente minoracién Hormigon: yc =15
Coeficiente minoracion Acero: vs =1,15
Calculos:
: M
Momento reducido: Ug = —zd = 0,1105
bw -d 'fcd
Cuantia geométrica: w=0,120 De tablas
. fcd 2
Armadura Necesaria: As=w-b, -d-— = 550cm
fyd
Cuantia geométrica minima: 0,0015 AEH-500(Losa).
Armadura minima: Agmin = Wmin - by, - h = 2,25cm?
Area de armadura escogida As (cm?) = 5,50
Didmetro| Area
@8mm 0,50cm?
@10mm 0,79cm?
@12mm 1,13cm?

NuUmero y separacion de barras:

Atotal
Diametro Numero de barras (cm?)
@8mm N°= 10,936 = 11 5,53
@10mm N°= 7.00 = 7 5,50
@12mm N°= 4,860 = 5 5,65
Armadura resultante => = 11 @8mm

As > Ascalculada OK
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Armado Inferior longitudinal: @8mm c/ 10 cm

3.12.6.5.2. Armadura superior.

Datos:

Momento méximo de disefio:
Canto de la seccion:

Ancho de para el célculo:

Peralte efectivo:

Recubrimiento:

Resistencia caracteristica del hormi
Resistencia caracteristica del acero:
Coeficiente minoracion Hormigon:

Coeficiente minoracion Acero:

Calculos:

Momento reducido:

Cuantia geométrica:

Armadura Necesaria:

Cuantia geométrica minima:

Armadura minima;

Md = 1326,5kg-m

t=15cm
bw =100cm
d =12cm
r=3cm
gon: fck =250kg/cm?
fyk =5000kg/cm?
vyc=1,5
vs =1,15
Mgy
Ug = b 0,055
w=0,058 De tablas
AS=W-bW-d-fC—d= 2,66cm?
yd
0,0015 AEH-500(Losa).

Agsmin = Wpin - bw -h = 225cm?
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Area de armadura escogida As (cm?) = 2,7

Diametro Area
@6mm 0,28cm?
@8mm 0,50cm?2
@10mm 0,79cm?2
@12mm 1,13cm2

NuUmero y separacion de barras:

Atotal
Diametro Numero de barras (cm?)
@6mm N°= 9,404 = 10 2,83
@8mm N°= 5,290 = 6 3,02
@10mm N°= 3,385 = 4 3,14
@12mm N°= 2,351 = 3 3,39
Armadura resultante =>= 10 @6mm
As > Ascalculada OK
Armado superior longitudinal:  @6mm ¢/ 10 cm

3.12.6.6. Comparacion de armado con Cypecad.

Figura 3.37. Disposicién de armado de rampa mediante Cypecad.
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Armadura longitudinal
Armadura transversal

La comparacion de armado de la rampa realizado manualmente y mediante Cypecad

se expresa en el siguiente cuadro:

Tabla 3.8. Comparacién de armado manual y Cypecad v.2016 de rampa.

Armadura longitudinal Armadura transversal

(mm) (mm)

Inferior Superior Inferior Superior

O (PE0 A | @8 c/l10cm | @6 ¢/10cm | @8 c¢/10cm @6 ¢/10cm

LAl 1 @8 c/10em | @6 ¢/10cm | @8 ¢/10cm @6 c/10cm

0% 0% 0% 0%

No existe variacion de armado, por lo tanto se considera adecuado el armado

dispuesto por Cypecad v.2016.
3.13. Resultados y Cuantias de Obra.
3.13.1. Resultados.

Todos los resultados que se tiene del proyecto estan reflejados en los planos P-3, P-4,
P-5, P-6 y P-7. En los cuales se presenta secciones, armados y detalles de todos los

elementos estructurales presentes en el proyecto.
3.13.2. Cuantias de Obra.

Tabla 3.9. Cuantias de Obra: Planta baja. Superficie total: 113,35m?



Volumen de

Elemento Hozmggén +10'§A)C§érr?jida
Vigas 35,01 3161
Pilares 6,80 2220
Total 41,81 5381

Tabla 3.10. Cuantias de Obra: Rampa. Superficie total: 60,38m?

Volumen de Acero
Elemento Hormigon +10%pérdida

(md) ()
Forjados (losa maciza) 5,27 496
Vigas 6,69 766
Pilares 4,75 655
Zapatas 3,21 298

Total 19,92 2215

Tabla 3.11. Cuantias de Obra: Primer piso. Superficie total: 929,64m?

Volumen de
Elemento hormigon ACEro
(m3) +10%pérdida
Forjados
(losa alivianada de 45,98 1051
vigueta pretensada)
Vigas 52,23 5045
Pilares 24,18 2421
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Escaleras 4,45 804

Total 126,84 9321

Tabla 3.12. Cuantias de Obra: Cubierta. Superficie total: 1060,76m?

Volumen de
Elemento hormigén Acero
(m3) +10%pérdida
(kg)
Forjados
(losa alivianada de 56,12 1175
vigueta pretensada)
Vigas 55,08 5608
Pilares 24,61 2655
Total 135,81 9438

Tabla 3.13. Cuantias Total de Obra sin considerar rampa. Superficie total:

2144 41m?
Volumen de Acero
Elemento hormiaén + 10Pérdida
- )
(m°)
Forjados
(losa alivianada de 103,22 2186

vigueta pretensada)

Vigas 142,37 13696




Pilares 63,26 7062
Escaleras 4,45 804
Zapatas 69,42 2730,52

Total 382,72 26478,52

Tabla 3.14. Cuantias Total de Obra. Superficie total: 2204,79m?

Forjados
(losa alivianada de 102,10 2226
vigueta pretensada)
Forjados
(losa maciza) 5,27 424
Vigas 149,06 14462
Pilares 68,01 7717
Escaleras 4,45 804
Zapatas 72,63 3028,52
Total 401,52 28661,52

139

3.14. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto.
3.14.1. Especificaciones técnicas.

Estas forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos. Son muy importantes para definir la calidad y cantidad de los trabajos en
general y de los acabados en particular. Tendran el fin de regular la ejecucion de la

obra, expresamente el pliego de especificaciones debera consignar las caracteristicas
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de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a los que deben someterse para

comprobacion de condiciones que han de cumplir.

Las especificaciones técnicas fueron realizadas de acuerdo a los métodos constructivos

utilizados en nuestra region, cuyo desarrollo se encuentra en el anexo A-6.
3.14.2. Presupuesto de obra.

El presupuesto de obra es el valor total estimado del costo que tendra una construccion
al ser terminada. No debe perderse de vista que un presupuesto establecido por
cualquier sistema de célculo no es definitivo ni presenta un valor inalterable, que
permita o afirma que su valor sea exactamente el mismo al que se llegara a cabo de la
finalizacion de la obra; por el contrario, es solamente aproximado y este grado de

aproximacion dependera en gran parte de los sistemas de calculos empleados.

En el presente proyecto se considerd los items solo referidos a la construccion de
estructura de sustentacion y cubierta, sin considerar obra fina, instalaciones, muros,
ventanas y demas. El presupuesto resultante seré resultado de multiplicar los computos
métricos con su precio unitario, en los cuales intervienen el costo de la mano de obra,
materiales, herramienta, equipos, cargas sociales, gastos generales y administrativos,

impuestos, llegando a un presupuesto total de la obra.

Los computos métricos se realizaron de acuerdo a los planos caracteristicos de la obra
y el andlisis de precios unitarios para cada item de acuerdo a los precios actuales.

Para el desarrollo de computos métricos se tomd en cuenta los siguientes items:

ACTIVIDADES

e DESCRIPCION UNID.
ACTIVIDADES PRELIMINARES
1 |Limpiezay desbroce de terreno. [m?]
2 | Instalacion de faenas. [Gbl]
3 | Letreros de obras tipo banner con soporte metalico. [Pza]
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4 | Replanteo y trazado. \ [m?]
OBRA GRUESA

5 | Excavacion (0-2m) suelo semiduro. [m3]
6 |Rellenoy compactado manual saltarina. [m?]
7 | Soladura de piedra manzana. [m?]
8 | Impermeabilizacion de cimientos. [m]

9 | Contrapiso de cemento sobre solado de piedra. [m?]
10 | Contrapiso de cemento sobre losa e=5cm. [m?]
11 |Zapata de hormigén armado fck=250kg/cm?. [mq]
12 | Columna de hormigén armado fck=250kg/cm?. [mq]
13 | Vigas de hormigon armado fck=250kg/cm?. [md]
14 |Losa alivianada h.=17cm. [m?]
15 |Losa alivianada h.=20cm. [m?]
16 |Losa alivianada h.=25cm. [m?]
17 | Gradas de hormigdon armado. [m?]

Carpetas de impermeabilizacion y pendiente en cubierta

18 |plana. [m?]
19 |Junta de dilatacion. [m]

20 | Rampa de hormigon armado. [GIb]
21 | Acero corrugado fyk=5000kg/cm? [Kg]

ACTIVIDADES COMPLEMENTARIAS
22 | Retiro y limpieza de escombros. | [GlIb]

El presupuesto total de obra es de Bs. 2.584.041,36 Tanto los insumos, computos
métricos, precios unitarios y presupuesto de obra en general se encuentran presentes en

el anexo A-7.

Se tiene una superficie de construccion de 2204,79m?, por lo cual el costo de la obra
serade Bs. 1172.01 por metro cuadrado.

3.14.3. Cronograma de obra.

El plan y cronograma de obras se lo realizd utilizando el método de barras Gantt,
mediante Microsoft Project 2016, el cual se describe en el anexo A-8. Como resultado

se tiene un tiempo estimado de ejecucion de obra de 205 dias calendario.



CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO
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CAPITULO IV

APORTE ACADEMICO

LOSA NERVADA COMO OPCION DE CUBIERTA Y SU COMPARACION
TECNICO Y ECONOMICO CON RESPECTO A LA LOSA ALIVIANADA
DE VIGUETA PRETENSADA.

4.1. Marco conceptual del aporte.

Debido a las luces grandes que se puede presentar en un proyecto, aspecto visual
requerido en cubiertas, especialmente en aulas o salones y las limitaciones de losa
alivianada con viguetas pretensadas, se puede tener la opcion de la implementacién de
cubierta tipo placa, como ser en este caso, la losa nervada con casetdn perdido. Debido
principalmente a los materiales utilizados y voliumenes de su ejecucion, existird una
diferencia técnica y econOmica entre estas dos cubiertas, la cual se llegard a

conceptualizar.
4.2. Consideraciones iniciales.

Las Losas Nervadas son un tipo losa o placa que, como su nombre lo indica, estan
compuestas por vigas a modo de nervios que trabajan en colaboracion ofreciendo gran
rigidez. Las losas nervadas estan constituias por vigas longitudinales y transversales a
modo de nervios. Se tiene espacios intermedios entre nervios que pueden ser ocupados
por casetones perdidos o recuperables. Las cargas que actuan sobre las losas son
esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por lo que su

comportamiento estd dominado por la flexion.
4.3. Normas y Libros base para el célculo.

Norma Espafiola EHE. (1999). Reglamentacion técnica relativa al proyecto y

ejecucioén de obras de hormigén. Madrid, Espafia.

Jiménez, M.P. (2001). Hormigon Armado. Barcelona, Espafia: Gustavo Gili, SA.



4.4. Modelamiento de cubierta.
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Debido a la gran superficie que se tiene de cubierta, se procedera a la subdivision de

losas reticulares mediante vigas descolgadas como se puede observar en la figura 4.1.

Para poder realizar un célculo manual de la losa central, siendo la mas representativa,

como comprobacion del calculo mediante el programa Cypecad, y de esta forma

garantizar el calculo total de la cubierta mediante el programa ya mencionado.

Figura.4.1.Subdivision de losas reticulares en cubierta.

Fuente: Elaboracion propia.

4.5. Metodologia para el célculo.

Vigas descolgadas.

Para la eleccion de la metodologia adecuada a la geometria y cargas actuantes de la

cubierta, es necesario conocer sus dimensiones en planta, mostrada en la figura 4.2.

Figura.4.2. Esquema de losa nervada analizada.
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Nota: Se observa que se tiene una losa sobre apoyos aislados.
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La norma espafiola da como referencia a la metodologia, para el anlisis de placas sobre

apoyos aislados, el método directo y de pdrticos virtuales. Cuyas limitaciones se

describen a continuacion:

Meétodo directo:

a)

b)

e)

La malla definida en planta por los soportes, sera sensiblemente ortogonal. Se
entiende por malla sensiblemente ortogonal aquélla en la que ningun soporte se
desvie, respecto a la linea de ejes que define al portico considerado, mas del 10
por 100 de la luz normal al mismo correspondiente a la direccion en que se
produce la desviacion. (Siendo en el caso todos los ejes perpendiculares).

La relacién entre el lado mayor y menor del recuadro no debe ser mayor que 2.
(Para el caso igual a 1.67).

La diferencia entre luces de vanos consecutivos no debe ser mayor que un tercio
de la luz del vano mayor. (Teniendo un valor menor a un tercio en los vanos).
La sobrecarga debe ser uniformemente distribuida y no mayor que 2 veces la
carga permanente. (Se tiene una sobrecarga mucho menor que la carga
permanente).

Deberan existir tres vanos como minimo en cada direccion.

Método de pdrticos virtuales:

La hipdtesis fundamental de este método reside en la no interaccion entre pérticos

virtuales. Por ello, en las situaciones en que tal interaccion pueda ser significativa, no

debera utilizarse. La interaccién entre pdrticos puede aparecer en las siguientes

situaciones:

a)
b)

c)
d)

Asimetrias notables en planta o en alzado (de geometria y rigidez).

Existencia de brochales. (Un brochal no es méas que una viga que apoya en otra
viga, es decir, un elemento estructural secundario).

Estructuras sensiblemente traslacionales.

Existencia de elementos de rigidizacion transversal (pantallas, ndcleos).
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e) Acciones no gravitatorias en estructuras no uniformes.

f) Fuerte descompensacion de cargas o de luces.
Para ambos métodos se cumple todas las limitaciones.
4.6. Calculo de losa nervada.

Figura.4.3.Planteamiento estructural mediante porticos virtuales.
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Fuente: Elaboracion propia;

Debido al moroso y largo procedimiento de los métodos ya mencionados, los cuales
consisten en el reparto ponderados de momentos negativos isostaticos en apoyos
exteriores e interiores y momentos positivos al centro de los vanos, obteniendo los
momentos en la banda central, banda de pilares y en nervios de cada banda, se
disefiaron tablas basandose en los mismos principios de estos métodos, la cual se llama

tablas de Kalmanoc. Por lo tanto se procederéa al calculo mediante este método.
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4.6.1. Predimensionamiento del forjado.

Segun la tabla del articulo 50 de la EHE 08 la relacion L/d debe ser inferior a 23 para
no tener que comprobar el estado de deformaciones. La luz mayor es de 632 cm,
luego si:

Altura de losa (hLR).
Las recomendaciones de diferentes autores son:

- Prof. Florentino Regalado:

Ilm > hLR > Im
20 - 24

Teniendo 11=372cm, 12=632cm y Im=502cm
25,1 >25cm >21cm

- Normativa Boliviana:

Y lados continuos + 1,25 - ), lados discontinuos
500 + 2,5

0,58
hLR=23,8cm

hLR =

- Prof. Pedro Jimenez Montoya.

l
> = 20.
hLR_25 20.1cm

(Para losas planas se tendria demasiada deflexion).

Se considerara por lo tanto un canto de 25cm y 5¢cm de losa a compresion, teniendo un

alto total de losa reticular de 30cm.

Ancho de nervio (bo). hLR
0 = 35 8.6cm = 10cm

Teniendo un ancho de nervio de 10cm, se disefiara la armadura como una viga T.

Se tomara un ancho intereje de nervios igual a 50cm.



147

Figura.4.4. Geometria de losa nervada

Figura.4.5.Seccion transversal de losa nervada

@10mm
@10mm —

.~ @6mm c/12

=)

Fuente: Elaboracion propia.

4.6.2. Acciones.
Las acciones a considerar seran:
Carga muerta=530,0 kg/m?

Carga viva= 150 kg/m?.
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Peso propio:

Ancho | Largo | Alto [Volumen| Peso especifico  |Peso reticuld Peso

(m | (m) | (m) | (m2) (kg/m3) (kg) | (kg/n)

Capade | 05 | 05 | 0,050,013 2500 31,25 125

Compresion

Nervios 01 | 09 | 0,250,023 2500 56,25 225
Total 350

Los coeficientes de ponderacion de las acciones seran 1.6 y los materiales a emplear
seran: Acero B500S (ys= 1,15) y Hormigén HA-25 (yc= 1,15).

Calculos de cargas.

Cargas permanentes mayorada=1408kg/m?

Sobrecarga: 150kg/m?, mayorando se tiene una sobrecarga de 240kg/m?
Carga Total=1648 kg/m?

4.6.3. Calculo esfuerzos internos.

Para determinar los esfuerzos internos mediante el método de tablas, se asimilara los
paneles analizados con los presentados en dichas tablas (Cd-anexos), de esta forma
obtener los coeficientes para el calculo de momentos negativos y positivos. Lo cual se

procede a continuacion.

Anélisis de paneles.

Panel A-1: Panel A-2:
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Ly=  3,72m
Ly Lx=  3,69m
Ly
Ly=  3,69m
Lx= 3,51m
Ly=  6,32m
L )
YIx=  275m



Esfuerzos resultantes.

Tabla 4.1. Esfuerzos resultantes de losa nervada.
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Panel A-1:
Carga= 1648kg/m | Lx= 3,72m Ly= 585m |Lx/Ly=| 0,64
Relacion Lx/Ly )
Coeficiente | _parainterpolar | Valor Féormula Calculo de los
0.7 06 interpolado momentos
my- 1240 | 1323 1293,21 | My- =0,0001*g*my- *Lx"2 2949,24
my+ 704 761 740,54 | My+ =0,0001*q*my+ *Lx"2 1688,85
mx- 827 793 805,21 | Mx- =0,0001*q*mx- *Lx"2 1836,33
mx+ 310 271 285,00 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 649,96
Panel A-2:
Carga= 1648kg/m | Lx= 2,75m Ly= 5,85m Lx/Ly= | 0,47
Relacion Lx/Ly ]
Coeficiente para interpolar | Valor Férmula Calculo de los
06 05 interpolado momentos
my- 902 888 883,81 | My- =0,0001*g*my- *Lx"2 1101,49
my+ 473 | 464 461,31 | My+ =0,0001*q*my+ *Lx"2 574,93
mx- 532 520 516,41 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 643,60
mx+ 167 177 179,99 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 224,32
Panel A-3:
Carga= 1648kg/m | Lx= 3,51m Ly= 5,856m | Lx/Ly= | 0,60
Relacion Lx/Ly ]
Coeficiente para interpolar | Valor Formula Calculo de los
07 06 interpolado momentos
my- 888 | 902 902,00 | My- =0,0001*q*my- *Lx"2 1831,38
my+ 464| 473 473,00 | My+ =0,0001*q*my+ *Lx"2 960,36
mx- 548 532 532,00 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 1080,15
mx+ 185 167 167,00 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 339,07
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Panel B-1:
Carga= 1648kg/m | Lx= 3,69m Ly= 3,72m | Lx/Ly= | 0,99
Relacion Lx/Ly ]
Coeficiente | _parainterpolar | Valor Férmula Caleulo de los
1 09 interpolado momentos
my- 718 790 723,81 | My- =0,0001*g*my- *Lx"2 1624,17
my+ 354| 401 357,79 | My+=0,0001*q*my+ *Lx"2 802,86
mx- 597 586 596,11 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 1337,64
mx+ 269 240 266,66 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 598,37
Panel B-2:
Carga= 1648kg/m | Lx= 2,75m Ly= 3,69m |Lx/Ly= | 0,75
Relacion Lx/Ly i
Coeficiente | _para interpolar | Valor Férmula Calculo de los
08 07 interpolado momentos
my- 752| 878 820,98 | My- =0,0001*q*my- *Lx"2 1023,18
my+ 378 459 422,34 | My+ =0,0001*q*my+ *Lx"2 526,36
mx- 574 538 554,29 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 690,81
mx+ 208 126 163,11 | Mx+ =0,0001*gq*mx+ *Lx"2 203,29
Panel B-3:
Carga= 1648kg/m | Lx= 3,51m Ly= 3,69m |Lx/Ly= | 0,95
Relacion Lx/Ly i
Coeficiente | _parainterpolar | Valor Formula Cateulo de los
1 09 interpolado momentos
my- 564 659 610,34 | My- =0,0001*g*my- *Lx"2 1239,21
my+ 258 319 287,76 | My+ =0,0001*q*my+ *Lx"2 584,25
mx- 564 577 570,34 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 1157,99
mx+ 258 242 250,20 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 507,98
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Panel C-1:
Carga= 1648kg/m | Lx= 3,72m Ly= 6,32m | Lx/Ly= | 0,59
Relacion Lx/Ly ]
Coeficiente | _parainterpolar | Valor Férmula Caleulo de los
06 05 interpolado momentos
my- 1323| 1353 1326,42 | My- =0,0001*q*my- *Lx"2 3024,99
my+ 761| 782 763,39 | My+=0,0001*q*my+ *Lx"2 1740,97
mx- 793 764 789,70 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 1800,96
mx+ 271 238 267,24 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 609,46
Panel C-2:
Carga= 1648kg/m | Lx= 2,75m Ly= 6,32m | Lx/Ly= | 0,44
Relacion Lx/Ly )
Coeficiente para interpolar | Valor Formula Calculo de los
06 05 interpolado momentos
my- 902| 888 878,92 | My- =0,0001*gq*my- *Lx"2 1095,40
my+ 473 464 458,16 | My+ =0,0001*g*my+ *Lx"2 571,01
mx- 532 520 512,22 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 638,37
mx+ 167 177 183,49 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 228,68
Panel C-3:
Carga= 1648kg/m | Lx= 3,51m Ly= 6,32m | Lx/Ly= | 0,56
Relacion Lx/Ly )
Coeficiente | _para interpolar | Valor Férmula Calculo de los
06 05 interpolado momentos
my- 902 888 895,75 | My- =0,0001*g*my- *Lx"2 1818,69
my+ 473 464 468,98 | My+ =0,0001*q*my+ *Lx"2 952,20
mx- 532 520 526,65 | Mx- =0,0001*g*mx- *Lx"2 1069,28
mx+ 167 177 171,46 | Mx+ =0,0001*q*mx+ *Lx"2 348,13
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Figura.4.6.Momentos actuantes en losa nervada.
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" Fuente: Elaboracién propia.

4.6.4. Célculo de armadura.

4.6.4.1. Armadura para Momento Negativo.

*

Para disefio bajo momentos negativos, se disefiard como vigas T.

Datos:

fck=
fyk=
fcd=
fyd=

wmin=

bw=
d=
hf=

250kg/cm?
5000kg/cm?
167kg/cm?
4348kg/cm?
0,0028
10cm
26,5cm
5cm
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h= 30cm
bl= 40cm p1<8-hf
b= 50cm

be=  90cm por norma be =2-b1+ bw
Para el célculo de armadura de vigas en T mdltiple, se hara uso de la tabla 4.1.

Tabla. 4.2. Constantes k para vigas T multiples.

e ™ bw
Tabla de valores de bk
[ Valores de | Valores de Valores de ———
‘/ .i.. “Ow
h by 0 1 2 3 4 6 8 10 >10
Cabeza de
compresion sin — o] 019 0,38 057 0.7t 0.88 096 0,99 1,00
rigidez o flexidn
10 0| 019 0,38 0,57+ 0,72 0,89 0,96 1,00 1.00
50 0| 019 039 0,58 073 0,89 096 1,00 1,00
0,10 100 0| 021 042 0,60 0,75 0,89 0,96 1,00 1,00
150 0| 024 0,45 0,62 0,75 0,90 096 1,00 1,00
200 0| 027 0,48 0,64 0,77 0,90 0,96 1,00 1,00
10 0| 019 0,39 0,58 0.72 0,89 0,97 1,00 1,00
50 0| 023 0,44 0,62 074 0,90 0,97 1,00 1.00
0,15 100 0| 031 0,53 0,68 078 091 0,97 1,00 1,00
150 0| 037 0,61 0,74 083 092 097 1,00 1,00
200 0| 041 0,66 0,80 0,87 093 0,98 1,00 1,00
10 0] 021 0,42 0,61 0,74 0,90 0,97 1,00 1,00
50 o| 030 0,54 0,71 0,82 092 097 1,00 1,00
0,20 100 0| 041 0,66 0,80 0,87 094 0,98 1,00 1,00
150 0! 044 0,71 0.86 091 0.96 0,98 1,00 1,00
200 0] 045 0,74 0.89 0,93 0,97 0,99 1,00 1,00
10 0| 028 0,50 0,65 0,77 091 097 1,00 1,00
50 0| 042 0,69 0,83 0388 093 097 1,00 1,00
0,30 100 0| 045 0.74 0,90 0954 0,96 098 1,00 1,00
150 0| 046 0,76 0,92 095 097 099 1,00 1,00
200 0| 047 0,77 0,92 0,96 0,98 099 1,00 1,00

Fuente: Hormigon armado, Jiménez Montoya 142 edicion, pag.311.

Y de las ecuaciones siguientes de viga T:

Para el disefio de los nervios en sentido "X", tomaremos los momentos flectores en
sentido "Y", puestos que estos hacen trabajar a flexion a los nervios en sentido "X".

ced
veali— l1— Md As = 085 be.v .12
0425 be - d? - fed fyd

Mo =085 " fcd - be - hf - (d — 0.5 - hf) Asmin = wsmin - bw - d
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Anchos efectivos en direccion x
be= be
barl . Cl\m/I/ _ L L/bw | 2L/(b-bw) | hf/h k k(b-bw)+bw | menor
r?ervif)’) em) | (adm) | (adm) | (adm) | (kg/cm?) (cm) (cm)
A-1 | 147462,13 585 58,5 29,25 0,17 1 50 50
A-2 | 55074,74 585 58,5 29,25 0,17 1 50 50
A-3 | 91568,90 585 58,5 29,25 0,17 1 50 50
B-1 | 66881,88 369 36,9 18,45 0,17 1 50 50
B-2 | 51159,10 369 36,9 18,45 0,17 1 50 50
B-3 | 61960,42 369 36,9 18,45 0,17 1 50 50
C-1 | 151249,31 632 63,2 31,6 0,17 1 50 50
C-2 | 54769,76 632 63,2 31,6 0,17 1 50 50
C-3 | 90934,73 632 63,2 31,6 0,17 1 50 50
Areas de armadura en direccion x
Mo Md Mm y Asl Asmin As
Panel Caso
(kgm) (kgm) (kgm) (cm) | (cm) | (em?) | (cm?)
A-1 | 850000,00 | 147462,13 | no se calcula caso 1 0,7976 |1,299415| 0,742 | 0,742
A-2 | 850000,00 | 55074,74 | no se calcula caso 1 0,2950 |0,480683| 0,742 | 0,742
A-3 | 850000,00 | 91568,90 | nosecalcula | casol | 0,4924 [0,802202| 0,742 | 0,742
B-1 | 850000,00 | 66881,88 | no se calcula caso 1 0,3587 | 0,58444 | 0,742 | 0,742
B-2 | 850000,00 | 51159,10 | no se calcula caso 1 0,2740 |0,446329| 0,742 | 0,742
B-3 | 850000,00 | 61960,42 | no se calcula caso 1 0,3322 |0,541161| 0,742 | 0,742
C-1 | 850000,00 | 151249,31 | no se calcula caso 1 0,8184 |1,333318| 0,742 | 0,742
C-2 | 850000,00 | 54769,76 | no se calcula caso 1 0,2934 |0,478006 | 0,742 | 0,742
C-3 | 850000,00 | 90934,73 | no se calcula caso 1 0,4890 |0,796594 | 0,742 | 0,742

Para el disefio de los nervios en sentido "Y", tomaremos los momentos flectores en
sentido "X", puestos que estos hacen trabajar a flexién a los nervios en sentido "Y".

Anchos efectivos en direccién y
2L/(b- =
panel M L | Lbw bﬁ) hi/h K k(b-kt))\?v)+bw menor
(kgcm/por nervio) | (cm) | (adm) | (adm) | (adm) | (kg/cm?) (cm) (cm)

A-1 91816,27 585 | 58,5 29,25 0,17 1 50 50
A-2 32180,11 585 | 58,5 29,25 0,17 1 50 50
A-3 54007,38 585 | 58,5 29,25 0,17 1 50 50
B-1 81208,67 369 | 36,9 18,45 0,17 1 50 50
B-2 34540,75 369 | 36,9 18,45 0,17 1 50 50
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Anchos efectivos en direccion y (Continuacién)
Panel M L | Lbw Ztﬁ'; htih K k(b-kt))\(/ev)+bw menor
(kgcm/por nervio) | (cm) | (adm) | (adm) | (adm) | (kg/cm?) (cm) (cm)
B-3 57899,71 369 | 36,9 18,45 0,17 1 50 50
C-1 90047,81 632 | 63,2 31,6 0,17 1 50 50
C-2 31918,69 632 | 63,2 31,6 0,17 1 50 50
C-3 53463,81 632 | 63,2 31,6 0,17 1 50 50
Areas de armadura en direccién y
Mo Md Mm y Asl Asmin As
Panel Caso
(kgm) (kgm) (kgm) (cm) cm?) | (cm?) (cm?)
A-1 |850000,00| 91816,27 | nosecalcula | casol | 0,4937 | 0,80439 | 0,742 0,742
A-2 |850000,00 | 32180,11 | nosecalcula | caso1l | 0,1720 |0,280208| 0,742 0,742
A-3 |850000,00 | 54007,38 | nosecalcula | casol | 0,2893 |0,471316| 0,742 0,742
B-1 |850000,00 | 81208,67 | nosecalcula | caso1 | 0,4362 |0,710679| 0,742 0,742
B-2 |850000,00 | 34540,75 | nosecalcula | caso1 | 0,1847 |0,300836| 0,742 0,742
B-3 |850000,00| 57899,71 | nosecalcula | caso1 | 0,3103 |0,505485| 0,742 0,742
C-1 |850000,00 | 90047,81 | nosecalcula | casol1 | 0,4841 |0,788752| 0,742 0,742
C-2 |850000,00 | 31918,69 | nosecalcula | caso1l | 0,1706 |0,277925| 0,742 0,742
C-3 | 850000,00 | 53463,81 | nosecalcula | casol | 0,2864 |0,466546| 0,742 0,742

Armadura. El area de armadura para todos los nervios en ambos sentidos sera de

0,742cm?. Teniendo la siguiente armadura resultante: 2@10mm por nervio.

4.6.4.2. Armadura para Momento Positivo.

Para momentos positivos se disefiard como vigas de bw=100cm.

Datos:

fck=
fyd=
wmin=
ulim=

bw=

250kg/cm?;  fcd= 167kg/cm?
5000kg/cm?; fyd= 4348kg/cm?

0,0015 si: ud < ulim no necesita armadura de compresion.

0,319
100cm
26,5cm
30cm



Se utilizaran las siguientes ecuaciones:

Y bw-d? - fed

Md

As1 ws-bw-d- fcd
s1 =
fyd

Se tiene los siguientes resultados:

Tabla 4.4. Areas de armadura inferior.
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Asmin = wsmin - bw - d

Areas de armadura en direccion x

Md ud Cuantias para interpolar (w) | ws Asl | Asmin As
Panel “‘g;’;‘i’op)or (adm) wi w2 @dm) | ©m) | ©m) | ©m?)
A-1 | 168884,86 | 0,0144 0,031 0,0415 0,0152|1,5391 | 3,975 3,975
A-2 | 57492,78 | 0,0049 0,031 0,0415 0,0052 | 0,5239 | 3,975 3,975
A-3 | 96035,67 | 0,0082 0,031 0,0415 0,0086|0,8752 | 3,975 | 3,975
B-1 | 59837,01 | 0,0051 0,031 0,0415 0,0054 | 0,5453 | 3,975 3,975
B-2 | 52636,42 | 0,0045 0,031 0,0415 0,0047 10,4797 | 3,975 | 3,975
B-3 | 58424,63 | 0,0050 0,031 0,0415 0,0052 | 0,5324 | 3,975 3,975
C-1 | 174096,85 | 0,0149 0,031 0,0415 0,0156 | 1,5866 | 3,975 | 3,975
C-2 | 57100,65 | 0,0049 0,031 0,0415 0,0051|0,5204 | 3,975 | 3,975
C-3 | 95220,32 | 0,0081 0,031 0,0415 0,0085 | 0,8678 | 3,975 3,975

Areas de armadura en direccién Y

Md ud Cuantias para interpolar (w) ws Asl | Asmin As
Panel (kg;%%"r (adm) wi w2 @dm) | ©m) | cm?) | m?)
A-1 | 64996,20 | 0,0056 0,031 0,0415 0,0058 10,5923 | 3,975 | 3,975
A-2 | 22432,33 | 0,0019 0,031 0,0415 0,0020 | 0,2044 | 3,975 | 3,975
A-3 | 33906,89 | 0,0029 0,031 0,0415 0,00300,3090 | 3,975 | 3,975
B-1 | 80285,76 | 0,0069 0,031 0,0415 0,00720,7317 | 3,975 | 3,975
B-2 | 20328,54 | 0,0017 0,031 0,0415 0,0018|0,1853 | 3,975 | 3,975
B-3 | 50798,43 | 0,0043 0,031 0,0415 0,0046 | 0,4629 | 3,975 | 3,975
C-1 | 60946,02 | 0,0052 0,031 0,0415 0,0055|0,5554 | 3,975 | 3,975
C-2 | 22868,03 | 0,0020 0,031 0,0415 0,0021 10,2084 | 3,975 | 3,975
C-3 | 34812,83 | 0,0030 0,031 0,0415 0,0031|0,3173| 3,975 | 3,975

Armadura en direccion x, y.

Area de armadura para todos los nervios en ambos sentidos sera:

As= 3,975cm? teniendo: As10mm= 0,785mm; Numero de barras= 5 por cada metro

de ancho.

Por lo tanto se tendra una armadura de: 2 @10mm por nervio.
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4.7. Comparacion con Cypecad.
La comparacion se describe en la siguiente tabla:

Tabla 4.5. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2016 de losa nervada.

Armadura Inferior | Armadura superior | Armadura Inferior | Armadura Superior
Panel X X Y Y

Manual | Cypecad | Manual | Cypecad | Manual | Cypecad | Manual | Cypecad
A-1 | 2010 2010 2(10 2(10 2P10 2012 2P10 2010
A-2 | 2910 | 2910 | 2@10 2910 2910 | 2910 2910 2910
A-3 | 2010 | 2910 | 2910 2910 2010 | 2@10 2010 2010
B-1 | 2010 2012 210 210 2@10 2012 2P10 2P10
B-2 | 2910 2010 2¢10 210 2@10 2@10 2@10 2P10
B-3 | 2910 | 2910 | 210 2(10 2010 | 2@10 2910 2910
cC-1 | 2910 2010 210 210 2@10 2012 2P10 2P10
c-2 | 2910 2010 2¢10 210 2@10 2@10 2@10 2P10
C-3 | 2910 | 2910 | 2@10 2(10 2010 | 2@12 2910 2910

Como se puede observar el armado mediante Cypecad v2016 es préacticamente el
mismo que manualmente, por lo cual se considerara que los resultados obtenidos por

el programa son confiables.
4.8. Producto-Aporte.

4.8.1. Comparacion técnica con respecto a la losa alivianada de viguetas
pretensadas.

La comparacidn técnica entre los dos sistemas de losas se presenta en los siguientes

puntos:

- Los esfuerzos de flexion son relativamente bajos y repartidos en grandes areas,
mientras las deflexiones en losas alivianadas de viguetas pretensadas mayores.

- Laaplicacion arquitectonica de la losa nervada es muy amplia, ya que se adapta a
todo tipo de geometrias; Siendo lo contrario en la losa alivianada con viguetas

pretensadas, ya que luz es muy limitada y en su construccion es necesario cortes
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de estas para &reas irregulares, pudiendo dafiar la resistencia de fabrica de las
mismas.

- Permite colocar muros divisorios libremente, no siendo el caso de la losa
alivianada.

- Se puede apoyar directamente sobre las columnas sin necesidad de trabes de carga
entre columna y columna. Por lo contrario la losa alivianada de viguetas
pretensadas necesita vigas de apoyo y transmision de esfuerzos.

- Resiste fuertes cargas concentradas, ya que se distribuyen a areas muy grandes a
través de las nervaduras cercanas de ambas direcciones.

- Las losas nervadas son menos livianas pero mas rigidas que las losas alivianadas
de vigueta pretensada.

- Mayor duracion de la madera de cimbra, ya que sélo se adhiere a las nervaduras,
y puede utilizarse mas veces.

- Este sistema reticular celulado da a las estructuras un aspecto agradable de ligereza
y esbeltez para caseton perdido y una cubierta atractiva y decorosa para en sistema
de casetdn recuperable.

- El entrepiso plano por ambas caras le da un aspecto mucho méas limpio a la
estructura y permite aprovechar la altura real que hay de piso a techo para el paso
de luz natural.

- Permite la modulacién con claros cada vez mayores, lo que significa una reduccion
considerable en el nimero de columnas.

- Mayor rigidez de los entrepisos, gran estabilidad a las cargas dinamicas, si esta

tiene vigas de contorno o de arriostre.
4.8.2. Comparacion econdmica con respecto a la losa alivianada.

A continuacion se presenta el precio unitario de la cubierta de losa nervada, con la cual
se podra realizar una comparacion economica respecto a la cubierta de losa alivianada

de vigueta pretensada.
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Tabla 4.6. Precio unitario losa nervada.

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Actividad : Losa nervada e=30cm Cantidad : 1060,76
Unidad : [m?] Moneda: Bs
., ) Cantidad o Precio Costo
Descripcion Unidad Rendimiento | Unitario | Total
1 Materiales
1 Hormigon H-25 m3 0,15 856 129,62
2 Fierro Corrugado kg 8,62 6,3 54,31
3 Madera de construccion pie? 1,06 8 8,46
4 Clavos kg 0,65 12,5 8,13
5 Alambre de amarre kg 0,800 12 9,60
6 Caseton 0,4x0,4x0,25 Pza 4,0 10,5 42,00
7 Polietileno m? 0,85 3,5 2,98

Total Materiales| 255,10

2 Mano de Obra

1 Encofrador Hr. 1,15 20,5 23,575
2 Armador Hr. 1 20,5 20,5
3 Albaiiil Hr. 1,5 20,5 30,75
4 Ayudante Hr. 2 15 30
Cargas Sociales 55% del sub total M. O. 57,65
Impuestos IVA M.O. = 14,94% (del Sub Total de M. O. +
Cargas Sociales) 73,31

Total Mano de Obra| 235,8

3 Equipo, Maquinaria y Herramientas

1 Mezcladora Hr. 0,05 20 1
2 Vibradora Hr. 0,05 15 0,75
Herramientas Menores 5 % de la mano de obra 11,79

Total Eq, Maq. y Herr.| 13,54

4 Gastos Generales y Administrativos

Gastos Generales 10% (1+2+3) 50,44
5 Utilidad

Utilidad 10% (1+2+3+4) 55,49
6 Impuestos

Impuestos I. T. 3,09% (1+2+3+4+5) 18,86

Total item Precio Unitario | 629,22
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El costo total en Bs. de cubierta segun su tipo esta representado en las siguientes tablas:

Tabla 4.7. Costo cubierta de losa alivianada de vigueta pretensada (incluido acero).

ITEM COSTO
N© DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | P.U. P/ITEM
1 |Losaalivianada h.=17cm. [m?] 691.31 412.69 | 285296.72
2 | Losa alivianada h.=20cm. [m?] 279.94 418.89 | 117264.07
3 | Losa alivianada h.=25cm. [m?] 89.51 429.23 | 38420.38
Total: | 440981.17

Tabla 4.8. Costo cubierta de losa nervada.

ITEM COSTO
NO DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | P.U. P/ITEM
4 | Losa nervada e=30cm [m?] 1060,76 | 629,22 | 667451.41

Tabla 4.9. Comparacion de costos cubierta losa nervada vs. Losa alivianada de

vigueta pretensada.

TIPO DE CUBIERTA COSTO (BS)) %DIFERENCIA
Losa alivianada. 440981.17
.93%
Losa nervada 667451.41 33.93%

4.8.3. Conclusion.

Se tiene como conclusion de considerar una losa nervada como opcion de cubierta y su
comparacion técnica y economica con respecto a la losa alivianada de vigueta

pretensada, los siguientes puntos:

- Los esfuerzos de momentos internos de una cubierta de losa nervada bajo
solicitaciones variables son menores con respecto de una losa alivianada de vigueta
pretensada, ya que la losa alivianada trabaja por franjas bajo solicitaciones
variables, como ser cargas de granizo, lo cual puede producir esfuerzos elevados

en una sola vigueta, restringiendo las luces de cubierta evitando grandes
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deflexiones; ésto no sucede en una cubierta de losa nervada, ya que las luces entre
intersecciones de nervios son pequefias, actuando momentos mucho menores que
en losa alivianada y redistribuyéndolos a cada nudo de manera uniforme segun la
carga actuante, hasta transmitir a los apoyos.

Los esfuerzos a cortante en las vigas de contorno de una losa nervada, son méas
elevados que en una vigueta pretensada, debido a la cantidad de nervios y al peso
propio, el cual es mayor en una losa nervada.

Los esfuerzos en las viguetas o nervios de una losa reticular son mucho menores
que en una losa alivianada con viguetas pretensadas, por lo cual es caracteristico
su armado minimo en estos nervios.

La construccion de una losa nervada tomando en cuenta el costo total supera
aproximadamente un 33,9% a una losa alivianada de vigueta pretensada, debido

principalmente a la diferencia de volumen y armado.
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CONCLUSIONES

Con la culminacion del presente trabajo, se tiene como conclusiones los siguientes

puntos:

Se facilito el estudio de suelos mediante el ensayo SPT obteniendo la resistencia
admisible del terreno de fundacion de la estructura, proporcionado por la
Alcaldia Municipal de Las Carreras. El cual se considerd la reduccion en un
3%, recomendado por el Prof. Dr. Jorge A. Capote, ”La Mecanica de Suelos y
Las Cimentaciones”,

Se logrd realizar el disefio estructural de Hormigon Armado de la nueva
“UNIDAD EDUCATIVA SAN JUAN DEL ORO” basandose en la norma
CBH-87.

Se realiz6 un andlisis y verificacion estructural de los elementos més solicitados
en la estructura planteada para comprobar su adecuado dimensionamiento, con
respecto al calculo del programa Cypecad v.2016.

En el disefio estructural realizado mediante el software CYPECAD v.2016
existe una variacion de areas de acero en un porcentaje cercano al 10% en
demasia, debiéndose al complejo analisis finito que realiza el software.

Se desarrollo el aporte académico planteado en el presente proyecto, teniendo
como principales aportes la diferencia de costo total entre losas, el cual indica
que la losa nervada supera aproximadamente un 33,9% a una losa alivianada de
vigueta pretensada; Y que los esfuerzos de momentos internos de una cubierta
de losa nervada bajo solicitaciones variables son menores con respecto de una
losa alivianada de vigueta pretensada, ya que la losa alivianada trabaja por
franjas bajo solicitaciones variables, como ser cargas de granizo, lo cual puede
producir esfuerzos elevados en una sola vigueta, restringiendo las luces de
cubierta evitando grandes deflexiones; Esto no sucede en una cubierta de losa
nervada, ya que las luces entre intersecciones de nervios son pequefias,
actuando momentos mucho menores que en losa alivianada vy

redistribuyéndolos a cada nudo de manera uniforme segun la carga actuante.
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Se tiene como resultado las siguientes secciones de elementos de mayor
solicitacion: viga disefiada en dominio 3, de 30cm x 45cm; Columna corta de
30cm x 30cm, zapata aislada flexible de 185cm x185cm con espesor de 35cm
y 25cm de espesor en losa alivianada de vigueta pretensada.

Se determind el tiempo de ejecucion de la obra mediante un cronograma de
actividades de obra de la infraestructura, todos estos referentes Unicamente al
ambito de soporte estructural, obteniendo un tiempo de 205 dias calendario.
Se determind un presupuesto referencial de la obra, referente Unicamente al

ambito de soporte estructural, de Bs. 1172,01 por metro cuadrado.



